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SCHWEIZERISCHE GESELLSCHAFT FUR BODEN- UND FELSMECHANIK
SOCIETE SUISSE DE MECANIQUE DES SOLS ET DES ROCHES

Sommertagung vom 22./23. Juni 1973 in Flims
Session d'été du 22/23 juin 1973 a Flims

H. Fuhr, Kantons-Oberingenieur, Chur

Herr Regierungsrat Dr. G.G. Casaulta hat mich beauf-
tragt, lhnen seine Grlsse zu Uberbringen. Empfangen
Sie auch den Willkommensgruss meiner Mitarbeiter
und auch den meinigen. Esist uns eine besondere Ehre,
dass Sie Flims zum Tagungsort lhrer Gesellschaft ge-
wahlt haben*.

Graubiinden hat eine Oberflache von rund 7000 km?,
und damit nimmt unser Kanton einen Sechstel der Ober-
flache der gesamten Schweiz ein. Das Hauptstrassen-
netz hat eine Lange von etwa 500 km. Dasjenige der
Schweiz, dessen Ausbau von der Eidgenossenschaft

Der Ausbau des Bundner
Hauptstrassennetzes

mit Mitteln bedacht wird, ist etwa 2000 km lang und
gliedert sich in Tal- und Alpenstrassen. Unser Kanton
besitzt somit einen Viertel des gesamten schweizeri-
schen Hauptstrassennetzes oder die Halfte aller Alpen-
strassen.

Die Verkehrsentwicklung auf unserem Hauptstrassen-
netz entspricht derjenigen, die wir seit den flinfziger
Jahren auf dem gesamten Netz unseres Landes mit-
erlebt haben (Abb. 2). Die Probleme, die sich uberall
stellen, sind auch die unseren.

Abb. 1. N13, Soazza—Mesocco, Pregordabriicke. Ubersicht iiber die Baustelle, talabwérts gesehen, im Hintergrund die Dresbriicke

und das Dorf Soazza



Berechnet man nach Prof.Korte
die zuldssige Belastung des
bestehenden Strassennetzes
unter Berlcksichtigung der
tatsachlichen Verhéltnisse, so
sieht man, dassin Kirze grosse
Strecken des Hauptstrassen-
netzes unseres Kantons die
Grenze ihrer Leistungsfahig-
keit erreicht haben. Prof. C.
Hidber hat ja fur das Jahr
2000 eine Verdreifachung des
Strassen- und Bahnverkehrs
in Aussicht gestellt. Berech-
nungen, die von unserem
Amte gemacht wurden, fuh-
ren zu einem gleichen Ergeb-
nis. Am Beispiel der Pratti-
gauer-, der Engadinerstrasse
und der Strasse zwischen
Reichenau und Thusis wer-
den wir in den Jahren 1970
und 1975 aufgrund der Stras-
senverhaltnisse und des pro-
gnostizierten Verkehrs uner-
freuliche Verkehrsverhaltnisse
erleben.

Firdenverkehrssicheren Aus-
bau des Hauptstrassennetzes
des Kantons Graubtlinden bis
zum Jahre 1985 wird auf der
Preisbasis 1970 eine Summe
von uber zwei Mia Franken
bendtigt. Eine solche Investi-
tionist weder seitens der Eid-
genossenschaft noch seitens
des Kantons moglich. Mit ei-
nem Aufwand von etwa 45
Mio Franken pro Jahr fiir den
Ausbau der Hauptstrassen
wirde im Jahre 1985 die in
Abbildung 3 gezeigte Situa-
tionentstehen.Voraussetzung
hiefur sind jedoch vermehrte
Mittel fur den Ausbau der
Hauptstrassensowohlaufeid-
genossischer als auch auf

kantonaler Ebene. oben 1948/49, unten 1970

Von 1963 bis zum Jahre 1973 hat der Kanton Grau-
biinden etwa 1,3 Mia Franken in den Ausbau seiner
Strassen (National-, Haupt- und Verbindungsstrassen
einschliesslich Bundesgelder) gesteckt. Es sind, an-
einandergereiht gedacht, gegen 17 km an Strassen-
tunnel, gegen 8 km an Lawinen- und Steinschlaggale-
rien und gegen 14 km an neuen Briicken entstanden.

Bei der Erstellung all dieser Anlagen wurde der Kanton
laufend mit Fragen der Felsmechanik und der Funda-

* Dieser und die folgenden acht Beitrage (bis Seite 677) wurden
an der Sommertagung 1973 der Schweiz. Gesellschaft fir Bo-
den- und Felsmechanik am 22. Juni 1973 in Flims unter dem
Titel « Geotechnische Probleme im Kanton Graubiinden und im
Sarganserland» vorgetragen.
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Abb. 2. Durchschnittlicher Tagesverkehr aller Fahrzeuge im Kanton Graubunden,

tion in Lockergesteinen konfrontiert. Aus der Praxis, die
in den folgenden Beitrdgen von berufener Seite naher
erortert wird, mogen die Abbildung 1 und das Titelbild
einen Eindruck von den Problemen geben, mit denen
wir uns auseinandersetzen mussten. Es sind dies Pro-
bleme aus dem Tunnelbau in verschiedenen Gesteins-
arten inkl. Lockergesteinen, dem Brickenbau, dem
Traversieren rutschgefahrlicher Hange und ahnlichem
mehr.

Mein Dank geht an die Professoren und Institute der
ETH, an die EMPA, an die Ingenieurbliros, an meine
Mitarbeiter und an die Unternehmungen, die alle mit-
geholfen haben, die wohlgelungenen Bauwerke zu
gestalten.
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Abb. 3. Leistungsfahigkeit des Hauptstrassennetzes in Relation zum Ausbau und zur Verkehrszunahme. Finanziell mogliches Aus-
bauprogramm mit etwa 45 Mio Franken/Jahr, Verkehrszunahme proportional zur Zunahme 1960-1970

Dr. M. Kobel, Biro fir technische Geologie
E. Weber, Maienfeld

1. Geologisch-geotechnische Ubersicht

Die Albula-Landwasser-Talung von Thusis bis Davos
kann nach topografisch-talgeschichtlichen und geolo-
gisch-geotechnischen Gesichtspunkten in drei charak-
teristische Abschnitte unterteilt werden:

— die Schynschlucht von Sils im Domleschg bis Tie-
fencastel,

— das Talbecken von Surava bis Filisur,

— die Schluchtstrecke des Landwassers von Filisur bis
in die Landschaft Davos.

Im Talabschnitt des Schyn, wozu geologisch auch
noch die Talenge bis Tiefencastel gehort, durchbricht
die Albula in einer stark in den Felsuntergrund einge-
tieften Schluchtstrecke die penninischen Deckenele-
mente mit ihren unterschiedlichen Felsformationen aus
Bindnerschiefern, Flysch, Sandkalken und Schiefern
des Jura sowie Schiefern, Dolomit, Rauhwacken und
Gips der Trias.

Der flache Talboden von Surava bis Filisur besteht aus
Seeablagerungen, die von jungeren Flussschottern
uberdeckt sind. Von beiden Talhangen stossen Bach-
schuttkegel bis in die Talmitte vor, und auf der rechten,
nordlichen Talseite zwischen Tiefencastel und Surava
stosst die gewaltige und sehr komplex zusammenge-
setzte Brienzer Rutschmasse direkt an den gegentber-
liegenden Talhang. Der Fels der Talhdange besteht aus
Kalken, Sandkalken, Schiefern, Dolomit, Rauhwacken
und Gips der mittelostalpinen Aela-Decke und der
oberostalpinen Silvretta-Decke, der hochsten tektoni-
schen Einheit Mittelblindens.

Geologische Grundlagen

fir die Erd- und Felsmechanik
der Strassenabschnitte Thusis—Davos

Die erst in geologisch jingster Vergangenheit entstan-
dene Schlucht des Landwassers zwischen Davos-Gla-
ris und Filisur ist eingeschnitten in die Triassedimente
Silvretta-Decke.

Die Hohenlage des alten Talbodens, wie er vor der Ein-
tiefung der Landwasserschlucht bestanden hat, ist
heute noch erkennbar an den zahlreichen Schotterter-
rassen, auf denen auch die Dorfer Alvaneu, Schmitten
und Wiesen liegen. Uber diese Terrassen fuhrt die
heutige Hauptstrasse.

In den Schluchtstrecken des Schyn und des Landwas-
sers, wo hauptsachlich Felsuntergrund vorliegt, stellen
sich beim Tunnelbau und bei Fundationen vorwiegend
felsmechanische Probleme, doch sind, insbesondere im
Schyn, zur Querung von Rutschgebieten und steilen
Moranenhangen bodenmechanische Fragen ebenfalls
von erstrangiger Bedeutung.

Ein gesondertes bodenmechanisches Experimentierfeld
stellt die Brienzer Rutschmasse dar, bei der vor allem
die starke Inhomogenitat der Zusammensetzung und
des aktiven Bewegungszustands Fragen aufwirft.

Ein bodenmechanisch wenig problematisches Stras-
senteilstick ist dasjenige auf dem alluvialen Talboden
zwischen Surava und Filisur.

2. Abschnitt Thusis—Tiefencastel Ost

Der alte, mittelalterliche und noch heute als Wander-
pfad bentitzbare Weg durch den Schyn fihrt auf der
rechten, nordlichen Talflanke von Scharans im Dom-
leschg nach Muldain. Im 19. Jahrhundert wurde die
linksseitige Schynstrasse erstellt, indem sich die rechte,
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felsigere Talflanke fiur einen Strassenbau ohne lange
Tunnels und umfangreichen Felsabbau nicht eignete.
Dass mit dieser Verlegung des Schynweges von der
sonnigen, trockenen und felsigen rechten Talflanke auf
die schattige, feuchte, aber allgemein weniger felsige
linke Talflanke auch Nachteile und Probleme auftauch-
ten, zeigte sich in jiingster Vergangenheit deutlich, als
man den Ausbau der linksseitigen Schynstrasse zwi-
schen Sils im Domleschg und der Soliserbrticke in An-
griff nahm. Die Schwierigkeiten liegen nicht bei den
beiden Tunnels von Passmal und Solis, sondern bei den
offenen Strecken im steilen, feuchten Waldhang, insbe-
sondere auf der Hangtraverse zwischen dem Freihof
und Passmal; doch wird auch das letzte Wort iber den
Hang zwischen der Station Solis und der neuen Soli-
serbricke noch nicht gesprochen sein.

Der Felsuntergrund zwischen Sils und der Station Solis
besteht beidseits der Albula aus Blindnerschiefern und
Flysch der penninischen Adula-Decke. Die Blindner-
schiefer sind eine zum Teil zyklische Abfolge von Ton-
schiefern, Kalktonschiefern und Sandkalken sowie den
sehr harten Viamala-Kieselkalken. Da die Adula-
Blindnerschiefer einer relativ tiefen Einheit innerhalb
des alpintektonischen Deckenbaus angehoren, sind sie
schwach metamorphisiert. |hr sedimentares Geflige
wurde mehr oder weniger stark umbkristallisiert, und in
geringem Masse kam es auch zu Mineralneubildung.
Diese leichte Metamorphose und die zum Teil intensive
Verfaltelung der Schichtserien, die wahrend der unter
hohem Uberlagerungsdruck und ziemlich hoher Tem-
peratur erfolgten alpintektonischen Dislokation ent-
standen sind. bewirkten allgemein eine Erhohung der
Verbandsfestigkeit des Gebirges. Die Adula-Blindner-
schiefer sind deshalb, sofern nicht junge, unverheilte
Klifte den Gesteinsverband unglnstig beeinflussen,
ein fur Tunnelbauten und Fundationen gutes, standfe-
stes Gebirge.

Ein vollstandiges Profil durch die ganze Bilindner-
schieferserie und den Adula-Flysch sowie liber deren
Verhalten im Untertagbau wird der Druckstollenab-
schnitt Solis—Scharans der Kraftwerke Albula-Dom-
leschg des EWZ ergeben.

Im Uber 1 km langen Solistunnel waren die Biindner-
schiefer wie auch der angrenzende Flysch der Adula-
Decke durchwegs sehr gut standfest. Da der Solistun-
nel im Minimum knapp 20 m Abstand vom Bahntunnel
der RhB hat, mussten die Ausbreitung der Spreng-
erschutterungen und deren Auswirkung auf den Bahn-
tunnel besonders beachtet werden. Hierzu wurden im
Bahntunnel an den kritischen Punkten Erschiitterungs-
rezeptoren aufgestellt und die Ausschlage auf einem
Schreibgerét registriert.

Zwischen dem Freihof und Passmal ist die linke
Schluchtflanke des Schyn von einem teilweise aktiven
Rutschgebiet bedeckt. Die Rutschmasse besteht aus
tonreichem, stark durchnasstem und zerfallenem Blind-
nerschiefermaterial, in dem grossere, versackte Felspa-
kete liegen. Das Rutschgebiet reicht bis zur Albula
hinab, doch sind die aktiven Bewegungszonen kanali-
siertin Runsen zwischen versackten, aber stabilen Fels-
rippen. Im Caseler Tobel ist die neue Schynstrasse im
Jahre 1968 stark beschadigt worden, so dass umfang-
reiche Sanierungsmassnahmen getroffen werden
mussten, die auf ein Auffangen der ins Gleiten gekom-
menen Masse mittels einer zwischen zwei Felsrippen
eingespannten Bogenmauer sowie auf eine Entwasse-
rung der Rutschmasse abzielten. Wahrend die erste
Massnahme vermutlich zur eingetretenen Beruhigung
des Rutsches beigetragen hat, erbrachte der Entwasse-
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rungsstollen nicht das gewilinschte Resultat, da dem
sehr wenig durchlassigen Rutschmaterial praktisch
kein Wasser entzogen werden kann.

Beim Bau der RhB wurde die Gefahrlichkeit des
Rutschgebietes beim Caseler Tobel noch rechtzeitig,
«in letzter Minutey, erkannt und das offen geplante
Trassee in einen Tunnel in den stabilen Fels verlegt.
Westlich der Station Solis tritt das Strassentrassee aus
dem guten Felsdes Solistunnelsinanfanglich kompakte
und relativ trockene Morane und Gehangeschutt ein.
Die letzten 50m der bergmannischen Strecke des Solis-
tunnels liegen bereits in diesem Material. Die boden-
mechanischen Probleme dieser Lockergesteins-Tun-
nelstrecke wurden eingehend studiert, und deren Er-
gebnisse sind publiziert von R. Hegland in «Strasse und
Verkehr» 6/71.

Ostlich der Station Solis wird die Stabilitit des hier be-
deutend feuchteren Moranen- und Gehangeschuttes
sehr zweifelhaft, bestehen doch im Geldnde bis hinun-
ter an die Albula Anzeichen fur — zumindest zeitweises
— Bodenkriechen. Die Lockergesteinsbedeckung ist
hier sehr machtig. Ausserdem haben die zahlreichen —
auch fir den neuen Druckstollen des EWZ, Abschnitt
Solis aufwarts — ausgefuhrten Sondierungen den Be-
weis fur eine alte, mit Schottermaterial verstopfte Fluss-
rinne erbracht, die im Tobel westlich der Zentrale Solis
des Heidseewerks von der heutigen Schluchtrinne sud-
warts ausbiegt, etwa unter der Zentrale Solis durchfuhrt
und talabwarts des stidlichen Briickenkopfes der neuen
Soliser Strassenbriicke wieder in die jetzige Schlucht
einmiindet.

Wegen der unglinstigen Lockergesteinsverhaltnisse
zwischen der Station Solis und der jetzt ausgefuhrten
neuen Soliser Briicke bestand der Projektvorschlag, die
Strasse direkt vom Ostportal des Solistunnels tiber die
Albula zu fiihren mit beidseitigen Briickenwiderlagern
auf standfestem Flyschfels. Die nunmehr ausgefiihrte
neue Strassenbriicke hat den Vorteil, dass sie bedeu-
tend kirzer ist, als ein weiter westlich liegendes Bruk-
kenbauwerk geworden ware. |hre Widerlager ruhen
stidlich auf grobbankigem Triasdolomit und nordlich
auf Liaskieselkalk der Gelbhorn-Decke.

Die Gelbhorn-Decke besteht zwischen Solis und Tie-
fencastel aus Dolomit, Tonschiefern, Rauhwacken und
Gips der Trias, den harten, bankigen Kieselkalken des
Lias, den Kalk- und Tonschiefern der Nisellas-Serie
(Dogger), den Schiefern, Quarziten und Brekzien der
Nivagl-Serie (Malm und untere Kreide) sowie den
Sandkalk- und Kalktonschiefern des Flysches. Die Ge-
steine der Gelbhorn-Decke bilden den Felsuntergrund
zwischen den Soliser Briicken und Tiefencastel Ost.
Die Gelbhorn-Decke hat die Form einer nach Norden
geschlossenen, liegenden Falte. Der Kern dieser Falte
besteht aus der Trias. Diese Trias zieht von den Soliser
Bricken uber Alvaschein zum ehemaligen Gipsberg-
werk und tangiert dabei noch die Ostliche Portalregion
des Alvascheintunnels, wo auf etwa 80 m Lange gips-
fuhrende Rauhwacke, verquetschte Dolomitlinsen und
die rotlichen Quartenschiefer angetroffen wurden.

Zu etwa drei Vierteln seiner Lange liegt der 927 m lange
Alvascheintunnel in den Kalk- und Tonschiefern der
Nisellas-Serie, dem Dogger des liegenden Schenkels
der Gelbhorn-Deckfalte. Die ausserlich den Blindner-
schiefern und dem Flysch der Adula-Decke ahnliche
Nisellas-Serie, friher auch Schynschiefer genannt, ist
im Gegensatz zu den Bundnerschiefern kaum meta-
morphisiert und weist allgemein geringere Verbands-
festigkeit sowie die Tendenz zu rasch eintretenden
Schichtablosungen und -aufblatterungen bei Luft-



und Feuchtigkeitszutritt auf. Zwischen Niesellas-Serie
und Trias liegt der harte, bankige Liaskieselkalk, der im
Alvascheintunnel auf eine Lange von etwa 140 m
durchortert wurde. Zwischen der Soliser Briicke und
dem Westportal des Alvascheintunnels quert das
neue Strassentrassee auf einer Lange von rund 700 m
den massig steilen Mordnenhang von Val. Da Zweifel
an der Stabilitat der nach seismischen Ermittlungen bis
Uber 40 m méachtigen Mordanenbedeckung geaussert
wurden, obschon bis heute weder bei der RhB noch
bei der alten Strasse, die beide diesen Hang ebenfalls
queren, sichere Anzeichen fir tiefgreifende Rutsch-
tendenzen feststellbar waren, wurden hier umfang-
reiche bodenmechanische Untersuchungen vorge-
nommen.

Vom Ostportal des Alvascheintunnels fiihrt das neue
Strassentrassee mehrheitlich auf Lockermaterial und in
Hanglage zum Westportal des 911 m langen Tunnels
der Nordumfahrung von Tiefencastel.

Der Tiefencasteler Tunnel wird, wie der Alvascheintun-
nel, in den Sedimenten der Gelbhorn-Decke liegen.
Etwa in der Mitte des Tunnels wird der tektonisch zwi-
schen jungere Sedimente eingeschuppte Triasgipszug
von Tiefencastel zu durchortern sein, der an der Tiefen-
casteler Bahnhofstrasse westlich der Albulabricke
ansteht.

3. Abschnitt Tiefencastel Ost—Filisur

Vom Ostportal des Tiefencasteler Tunnels wird die Ver-
bindung zur Julierstrasse in weitem Bogen die Albula
uberbricken und sidlich Tiefencastel, bei der ersten
Kurve, in die heutige Julierstrasse einmiinden. Diese
Linienfuhrung tangiert nordlich der Albula die Brienzer
Rutschmasse. Insbesondere wird die vorgesehene
grosse Anschiittung fur den Anschluss der Strasse nach
Surava auf die Brienzer Rutschmasse zu liegen kom-
men. Die Pfeiler der 430 m langen Albulabriicke kom-
men in Fels, Morane und Schotter der Albula zu stehen
und durften die Brienzer Rutschmasse nicht mehr an-
schneiden.

Von der heutigen Strasse Tiefencastel-Surava wie
auch von jeder neuen Linienfuhrung nordlich der
TEKTONISCHE KARTE [ Talattwvionen
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Albula muss die Brienzer Rutschmasse auf einer Lange
von mehr als 1,5 km gequert werden. Die Brienzer
Rutschmasse ist von dusserst heterogener Zusammen-
setzung und Bewegungsaktivitat. Der grosste Teil der
Rutschmass2 besteht aus altem Bergsturzmaterial. Das
Dorf Brienz dagegen steht auf versacktem und vollig
zerruttetem Fels, und ostlich von Brienz liegt tuber der
alten Hauptrutschmasse noch eine jlingere Bergsturz-
rutschmasse, die zurzeit die grossten Verschiebungen
aufweist. Uber die Untergrenze der Brienzer Rutsch-
masse sowie Uber — sicher vorhandene - interne
Gleitflachen ist immer noch weanig bekannt. In Gang
gehalten wird die Rutschung durch wasserzligige
Gleithorizonte ur.d die stetige Erosion der Albula. Die
Bewegungsaktivitatistimoberen Teil der Rutschmasse
generell grosser als im unteren, wo Strasse und Bahn-
trassee liegen. Es kommen aber auch, besondersim Be-
reich des Dorfes Brienz, grosse lokale Bewegungsun-
terschiede in Betrag und Richtung vor. Wasserzligige
Mulden, wie sie auch im unteren Teil der Rutschmasse
vorkommen und von der Strasse gequert werden mus-
sen, sind als labiler zu beurteilen als die dazwischenlie-
genden Buckel. Schittungen zur Ausgleichung des
Strassentrassees in Muldenlage sind deshalb beson-
ders kritisch.

Eine Strassentrassierung stdlich der Albula zur Umge-
hung des Brienzer Rutsches musste den steilen, bewal-
deten Hang zwischen Tiefencastel/Cumpagna und
Surava/Gravas traversieren. Dieser schattige Hang ist
teilweise stark feucht, und die Stabilitat des tonreichen
Gehangeschuttes wie auch der einzelnen Felskopfe aus
Flyschschiefern der Gelbhorn-Decke ist als ungewiss
zu beurteilen.

Von Surava bis Filisur verlauft die Albulastrasse gross-
tenteils im Talgrund ohne besondere geotechnische
Probleme.

4. Abschnitt Filisur-Davos

Die Landwasserstrasse steigt nach Surava am nord-
lichen Talhang zur Terrasse von Alvaneu an und quert
dabei Lockergesteinsabschnitte: Bachschutt, Schotter

Strassen
ausgebaut oder Bauprojekt
do. Tunnelstrecken
alt oder Teilausbau

Alter Schynweg
Stollen des EWZ

Silvretta- Decke

Hauptdolomit-Formation —|

Raibler -Formation

Altein-, Prosanto-u. Arlberg-
Formation, Alpiner Muschelkalk
Verrucano u. Buntsandstein

Trias

Karbon

Kristallin



und Morane wie auch Kalk- und Dolomitfels der Sil-
vretta-Decke. Lockergestein und Felsuntergrund sind
stabil. Von Alvaneu verlauft die heutige Strasse gross-
tenteils auf stabilem Gehangeschutt, Mordane oder
Schottern Gber die Terrassen von Schmitten und Wie-
sen. In steileren Hanglagen und bei der Querung von
Tobeln bestehen Felsanschnitte in bankigem Kalk und
Dolomit. Von Wiesen windet sich die Strasse uber
einen Schottersporn hinunter zum Barentritt in der
Zlgenschlucht, wo der Anschluss an den etwa 2,8 km
langen Landwassertunnel erfolgt.

Eine Strassentrassierung in der Landwasserschlucht
zwischen Filisur und Barentritt hatte sowohl rechts wie
links des Flusses Fels und steile Gehangeschutthalden
mit Steinschlag und Lawinencouloirs zu passieren. Der
Fels besteht aus bankigen bis plattigen Dolomiten der
Mitteltrias, aber auch aus Schiefern und Rauhwacken,
zum Teil mit Gips der Raibler Formation.

Zwischen Wiesen-Station und der Landwasserbrucke
der Rhéatischen Bahn bei Filisur liegt der Flusslauf des
Landwassers genau in einer Mulde der Rauhwacken
und Gips fihrenden Raibler Formation. Die Gesteins-
schichten streichen etwa parallel zu den Talflanken und
fallen steil in die stidostliche Talflanke ein. Tunnelbau-
ten in diesem Abschnitt hatten somit mehrheitlich mit
mittelmassigem bis ungulnstigem Fels zu rechnen, und
auch offene Strecken wiirden beztiglich der Fundation
von Stlitzmauern, besonders in der Rauhwacke und bei
hangparallel einfallenden Felsschichten, grossere Ab-
klarungen bendtigen.

Auf der Strecke zwischen Barentritt und Schmelzbo-
den, der Schluchtstrecke der alten Ziigenstrasse, wurde
am 25. Januar 1973 der nahezu 2,8 km lange Land-
wassertunnel der neuen Zligenstrasse durchschlagen.
Das Projekt zum Ausbau der Zligenstrasse umfasste ur-
spriinglich mehrere Varianten. Gemeinsam war allen
Varianten ein Tunnel auf der rechten Schluchtseite vom
Barentritt bis Brombenz mit etwa 1,4 km Lange. Von
Brombenz bis zum Schmelzboden sah die erste
Variante einen weiteren 1,4 km langen Tunnel ebenfalls
auf der rechten Schluchtseite vor. Beide Tunnels waren
bei Brombenz mit einer kurzen Galerie verbunden wor-
den. Die zweite Variante sah bei Brombenz cine langere
offene Strecke vor bis etwa zur alten Landwasser-
bricke, wo ebenfalls der Fluss tiberquert worden ware.
Anschliessend sollte die Strasse linksseitig in einem
Tunnel bis Schmelzboden fuhren. Die dritte Variante
schliesslich hatte das Landwasser, dhnlich der Bahn,
bei Brombenz gequert, um anschliessend in einen
1,15 km langen, linksseitigen Tunnel einzutreten. Von
diesen drei Varianten wurde bald der ersten Losung der
Vorzug gegeben, doch wurde die offene Galerie bei
Brombenz ausgemerzt, indem die Tunnelachse etwas
weiter in den Berg hineingerickt und die beiden Land-
wassertunnels zum heutigen durchgehenden Tunnel
verbunden wurden.

Der Landwassertunnel durchorterte vom Barentritt auf-
warts zuerst eine normale stratigrafische Gesteinsserie
aus Altein-Dolomit, tafeligen Prosanto-Schichten und
Arlberg-Dolomit. Etwa bei Tunnelmeter 660 wurde
die vermutete Einspiessung von Arlberg-Kalk ohne
Schwierigkeiten durchfahren, und es folgte anschlies-
send wieder Arlberg-Dolomit. Die prognostizierte ver-
faltete Uberschiebungsflache dieses Arlberg-Dolomits
auf Altein-Dolomit von etwa Tunnelmeter 860 bis 885
erforderte Stahleinbau, doch wurde anschliessend wie-
der vorwiegend guter, standfester und kompakter Fels
angetroffen, der bis kurz vor dem Luftungsbauwerk
Brombenz anhielt, wo das Auftreten mehrerer Scher-
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flachen Stahleinbau erforderte. Das Schichtstreichen
wurde im Abschnitt Barentritt—Brombenz anfanglich
unter mittlerem Winkel, dann zunehmend spitz bis
tunnelparallel aufgefahren; das Schichtfallen war mas-
sig bis steil talwarts gerichtet.

Ganz anders als im glinstigen Abschnitt Barentritt—
Brombenz war dasVerhalten des Tunnelgebirgesim Ab-
schnitt Schmelzboden—Brombenz, der fallend vom
Schmelzboden aus vorgetrieben wurde. In diesem Tun-
nelabschnitt liegt eine normalstratigrafische Sediment-
serie vor, die massig steil nach Suden bis Stidwesten
einfallt und dabei den Tunnel unter giinstigem Winkel
schneidet. Hatte man fir den allgemein als sprode be-
kannten ostalpinen Verrucano und Buntsandstein noch
mit massigen Ausbruchsverhaltnissen gerechnet, so er-
gaben Arlberg-Kalk und Arlberg-Dolomitdurchweg un-
glnstigere Verhaltnisse als erwartet. Die tektonischen
Scherflachen und Klufte wie auch die Schichtflachen
waren grossenteils mit bis mehrere Zentimeter dicken
Lehmlagen bedeckt, wodurch die Verbandsfestigkeit
ausserordentlich reduziert wurde. Bei den Lehmfullun-
gen handelt essich ausschliesslich um Glaziallehm, der
langs steilstehenden Kliften eingeschwemmt und mit
zirkulierendem Bergwasser auf Scher- und Schichtfla-
chen verteilt wurde. Das Vorkommen der Lehmbelage
war vollig unabhangig von der jeweiligen Hohe der
Felsuberdeckung tber dem Tunnel. Das Vorkommen
der Lehmlagen im oberen Abschnitt der Zligenschlucht
hangtdamit zusammen, dass hier —in der Stossrichtung
— die klufterweiternde Wirkung des eiszeitlichen Glet-
schers besonders gross war und dass die Einschwem-
mung von Glaziallehm durch die tektonisch angeleg-
ten, von Eis und subglazialem Schmelzwasser erweiter-
ten steilstehenden Klufte beglinstigt wurde.

Im Luftungsbauwerk Brombenz wurden zur Untersu-
chung der Felsdeformationen, insbesondere bei den
Verschneidungen des breiten, flachen Kalottengewol-
bes der Ausstellbucht des Tunnels mit den drei recht-
winklig zur Tunnelachse stehenden Luftungskavernen
zahlreiche Messbolzen versetzt, die vom Institut fir
Strassen- und Untertagbau der ETHZ kontrolliert und
ausgewertet werden, wozu geologische Struktur-
grundlagen der Diskontinuitatsflichen des Gebirges im
Massstab 1:100 angefertigt wurden.

Vom Schmelzboden aufwaérts Richtung Davos wird der
aus Lockergestein bestehende Talgrund zusehends
breiter, und zwischen Frauenkirch und Davos-Platz lie-
gen unter den jungen Flussschottern machtige Seebo-
denlehme. Die Landwasserstrasse, die zum Teil ausge-
baut ist, quert in diesem letzten Abschnitt vor allem
Morane, Schotter und Schuttkegel von Seitenbachen.
Die grosse Felssackung am rechten Talhang sudlich
von Davos-Glaris wird vom Strassenzug nicht tangiert.

5. Schlussbemerkungen

Der Strassenzug der A 63 und A 62 zwischen Thusis
und Davosist auf seiner ganzen Lange zufolge der stark
wechselnden geologischen Untergrundverhaltnisse
ein lohnendes Objekt fiir die angewandte Boden- und
Felsmechanik. Gerade die noch nicht oder erst teil-
weise ausgebauten Abschnitte: Nordumfahrung Tie-
fencastel, Querung des Brienzer Rutsches, Landwas-
ser-Schluchtstrecke Filisur—Wiesen-Station—Barentritt,
aber auch alte Sorgenkinder wie das Rutschgebiet beim
Caseler Tobel im Schyn sehen wir als pradestinierte Ob-
jekte fir die Zusammenarbeit von projektierendem In-
genieur, Fels- und Bodenmechaniker sowie beraten-
dem Geologen an.



A. Schatzmann, dipl. Ing. ETH, Elektro-Watt
Ingenieurunternehmung AG, Zirich

Die Strassenverbindung zwischen Thusis und Tie-
fencastel durch die Schinschlucht ist Bestandteil des
Anschlusses des Engadins an die N13.

Durch die geologischen Verhaltnisse im Bereiche die-
ses Strassenzuges sind dem Strassenbauingenieur eine
Reihe interessanter Probleme gestellt, fur deren Losung
der Geologe als sein wertvollster Partner auftritt. Bei
den nachstehenden Ausfiuhrungen wird demzufolge
das Schwergewicht auf geologische Gegebenheiten
gelegt.

Von der insgesamt rund 12 km messenden Strecke
sind bis heute etwa 8,5 km ausgebaut. Gegenwartig,
rund vier Jahre nach dem hundertjahrigen Bestehen
dieser Strassenverbindung, sind die letzten Kilometer
im Abschnitt zwischen Solis-Ponte und Tiefencastel
im Bau. Daruber mochte ich kurz berichten.

Dem Strassenbauingenieur waren in diesem Abschnitt
grundsatzlich zwei Varianten fur die Linienflihrung ge-
boten, eine Variante entlang der linken Talseite, welche
je nach Axlage mehrere kleinere oder einen langen
Tunnel bedingt hatte, und eine zweite Variante auf der
rechten Talseite mit vorwiegend offener Linienfiihrung.
Nach dem Entscheid, die neue Strassenaxe entlang der
rechten Talseite zu fuhren, wurde, um dem projektie-
renden Ingenieur moglichst aufschlussreiche Unter-
lagen Uber die Untergrundverhéltnisse zur Verfigung
stellen zu konnen, die volle Aufmerksamkeit der Hang-
partie zwischen der Kiesgrube bei Solis-Ponte und
Davos-Ses gewidmet. Der Hang wird in den geolo-
gisch-geotechnischen Berichten von Dr. Zulauf vom
kantonalen Strassenbaulabor als fluvioglaziale Mo-
raneablagerung bezeichnet, worin zwischen einem
trallochthonen », durch Verfrachtung von ortsfremdem
Material, und einem «autochthoneny, an Ortund Stelle
entstandenen Typ, unterschieden wird. Beim ersteren

Abb. 1. Bereich oberhalb der verlegten Kantonsstrasse mit sumpf-
artigem Charakter infolge unterirdisch fliessender Gewasser

Spezielle Probleme beim
Bau der Schinstrasse

ist der Materialaufbau zur Hauptsache sandig-kiesig,
mit starken Verunreinigungen und mit Grobgeroll-,
Blockgeroll-, Silt- und Tonfraktionen. Auch sind leh-
mige Lagen und Nester sowie siltige, verhartete Schot-
terlagen vorhanden. Die Grosszahl der Komponenten
ist massig bis gut oder sehr gut gerundet, es sind aller-
dings auch eckige Komponenten darin enthalten. Die
allgemein braune bis beigebraune Verwitterungsfarbe
lasst auf den «oxidierteny» Zustand deuten. Die Koha-
sion wird im Mittel von 0,05 bis 0,2 kg/cm? stellen-
weise sogar bis 0,4 kg/cm?, angegeben.
Imwautochthonens Typ erkennt manvorwiegend Bruch-
stlicke aus den Formationen der Adula-Decke (Flysch
und Bundnerschiefer) sowie der Gelbhornzone (Dolo-
mite, Rhat- und Liaskalke, Ton- und Kalkschiefer der
Nisellasserie; Kieselkalke, Marmore und Breccien aus
der Nivaiglserie sowie Mergelkalke, Sandkalke aus
dem Flysch). Die siltig-sandige Fraktion Uberwiegt
die kiesige, Blockmaterial ist ebenfalls vorhanden. Die
Komponenten sind vorwiegend eckig, die Fremdkom-
ponenten jedoch gut gerundet. Das Feinmaterial ist
nicht oder nur schwach «oxydiert» und die Farbe ist
deshalb grau bis grauschwarz.

Der Geologe ist der Auffassung, dass es sich beim
«autochthonen» Typ nicht unbedingt um einen nicht
oxydierten Teil des «allochthonen» Typs handelt. Es
macht den Anschein, als ob der «autochthone» Typ
als Einschwemmung von hauptsachlich aus Gehange-
schutt bestandenen Seitenmordnen anzugeben waire.
Beide Typen sind schicht- und linsenartig in- und tber-
einander gelagert. Die totale Machtigkeit ist be-
trachtlich und betragt ortlich bis 45 m, im Mittel 10 bis
30 m. Das mittlere Raumgewicht wird mit etwa 2,1 t/
m? und der k-Wert zwischen 10° bis 10-* stark varia-
bel angegeben.

Abb. 2. Uberwachsener Rutschtrichter im Hang oberhalb der
Kantonsstrasse



Aus der Sicht des Geologen sollen in dieser Hangpartie
leichte Symptome einer Kriechtendenz vorhanden sein:

— Aktualgeologische Vorgange aussern sich in jahres-
zeitlich bedingten Solifluktionen, vorwiegend in den
nach Suden gerichteten Steilpartien.

— Die Morane ist gut gelagert, weist jedoch eine auf
das Fruhjahr konzentrierte Durchnassung auf, die
bei steiler Gelandeform zu Kriechbewegungen flihrt.

Aufgrund dieser Feststellung wurde in der fraglichen
Hangpartie durch seismische Untersuchungen ver-
sucht, die Machtigkeit der Moraneluberdeckung zu er-
mitteln. Die Ergebnisse lassen die Tiefe der Felslinie
zwischen 5 bis 30 m vermuten.

\ [ KANTONSSTRASSE

N e N

N VERLEGTE

Abb. 3. Charakteristisches Querprofil bei km 9.320

Bezuglich der hydrologischen Verhéaltnisse wird in
den erwahnten Berichten vermutet, dass das versik-
kernde Niederschlagswasser durch die oberen Ge-
hangeschuttablagerungen in die Morane gelangt, wo-
durch es ab und zu an die Oberflache stosst und Ge-
landemulden intensiver durchnasst als eventuell vor-

Abb. 4. Ubersicht tiber die Hanganschnitte im Bereiche des Bauloses 104
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handene Rippen. Die spezielle Wasserztigigkeit gewis-
ser Partien ist durch die ausgefuhrten Sondierschlitze,
worin sich ein Wasserstand in einer bestimmten Tiefe
ab OKT einzustellen pflegte, bestatigt worden. In die-
sen Zonen ist mit relativ starkem und voraussichtlich
permanentem Wassergehalt zu rechnen. Diese inten-
sive Durchwasserung mit sumpfartigem Charakter und
Sumpfflorabestand (Abb. 1) ist nicht etwa der topo-
graphisch glinstigen Muldenform zuzuschreiben, sie ist
vielmehr eine Folge unterirdisch fliessender Gewasser
(Abb. 2). Das zur Diskussion stehende Gebiet gehort
Ubrigens in eines der niederschlagsarmsten Gebiete
des Kantons, zudem ware die stidwestlich gerichtete
Hanglage fir eine klimatisch bedingte Austrocknung
des Bodens geradezu pradestiniert.

Der Geologe hat als aktualgeologische Oberflachen-
erscheinungen bezeichnet:

die unruhige, jedoch gerichtete, kleinbucklige Ge-
landeoberflache, die besonders in den Durchwaés-
serungszonen sichtbar wird;
eigentliche Fliesswalilste;
Rutschflachen und Rutschtrichter mit Anrissrdandern
und Erosionsflachen;

— jahreszeitlich bedingte Solifluktionserscheinungen
oberflachlicher Natur.

Die erwahnten seismischen Untersuchungen sowie die
Sondierschlitze wurden erganzt durch Rammsondie-
rungen, die auf ein Material mit grosser mittlerer Steife-
zahl zwischen 200 und 500 kg/cm? schliessen lassen.
Samtliche diese geschilderten Oberflichenbeobach-
tungen seien jedoch als oberflachliche Rutschbewe-
gungen zu betrachten. Im Hang selbst wurden keine
tiefgrindigen Kriech- oder Rutschbewegungen fest-
gestellt. Die Projektierung der neuen Strassenaxe
konnte somit beginnen.

Durch das Ergebnis der Submission wurde die Frage
der Hangstabilitat erneut in den Vordergrund gertckt
(Abb. 3). Der Vorschlag mit einer Verlegung der be-
stehenden Kantonsstrasse in den Hang hinein und mit
einem Boschungsabtrag bis OK des bergseitigen Stras-

(Foto Crameri)



senrandes der neu zu erstellenden Axe wurde auf-
grund eingehender Stabilitatsberechnungen gutge-
heissen. Je nach Annahme Uber die zulassige Neigung
des Boschungsabtrages kann somit streckenweise auf
den Bau bergseitiger Stlitzmauern verzichtet werden.
Fir die Berechnungen mussten uber die Grosse der
Kohasion und uber den Winkel der inneren Reibung
Annahmen getroffen werden. Durch die Berechnung
verschiedener Falle mit extremen Wertangaben sind
die wahrscheinlichsten Grossen eingegabelt. Fir C =
0,3 kg/cm? und ¢ = 27° resultiert eine Sicherheit von
etwa 1,3 (Abb. 4). Die eigentlichen Bauarbeiten in der
fraglichen Hangpartie wurden entsprechend dem so-
eben beschriebenen Vorschlag im Herbst 1972 begon-
nen. Die zu erstellende dreispurige Rampe mit 8%
Steigung wurde von unten, kurz nach der grossen
Solisbrucke, in Angriff genommen. An den Hang-
anschnitten musste man bald erkennen, dass auf etwa
150 bis 200 m der Strassenkorper durchgehend auf
eine Schicht nicht oxydiertem, graublauem, ver-
schwemmtem Moranematerial unbekannter Machtig-
keit abgestellt werden muss. Das Material istsehr stark
durchnasst und mit rund 11 bis 12% Wassergehalt
nahezu wassergesattigt. Aufgrund der hohen Kohasion
und des geringen M z-Wertes ist mit grossen Setzun-
gen zu rechnen. Im oberen Teil des geocffneten Hang-
anschnittes, der mit einem flachen Boschungswinkel
und nur in geringer Hohe erfolgte, sind kurz darauf
Rutscherscheinungen aufgetreten, deren Anrissstellen
sich konstant bergwarts verschieben und eine immer
grosser werdende Zunge interessieren.

Aufgrund dieser Erkenntnisse und vor dem Anschnitt
der steiler werdenden Hangpartie wurden hintereinan-
der Sondierschlitze und ausgedehnte Sondierbohrun-
gen gemacht. Jeder dieser zusatzlichen Aufschlusse
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Abb. 5. Sicherung des EWZ-Eckmastes bei km 9.465

hat etwa dasselbe Ergebnis gezeigt. Die gesamte er-
bohrte Hangpartie ruht auf einer mehr oder minder
machtigen Schicht des erwahnten graublauen, nicht
oxydierten Materials. Die Tiefe der Schicht variiert im
Bereiche des Steilhanges zwischen 7 und 12 m. In
einzelnen Bohrungen wird sie sogar mehrmals in ver-
schiedenen Tiefen angetroffen.

Aufgrund der Bohrergebnisse wird das Vorhandensein
eines durchgehenden, den gesamten Hang gefahrden-
den Gleithorizontes in Abrede gestellt. Der unregel-
massige Verlauf der erbohrten Schichten bietet eher

Abb. 6. Anrissstelle oberhalb der verlegten Kantonsstrasse

eine Erklarung fur die lokalen, als oberflachlich be-
zeichneten Rutscherscheinungen. Gemass Aussage
des Geologen betragen die Werte fur die Kohasion
C = 1,0 kg/cm?, fur den Winkel der inneren Reibung
@ = 24°,

Flr die Erstellung des Bauvorhabens im heute gut auf-
geschlossenen Hang wird

im unteren, flachen Teil der Strassenkoffer von etwa
0,80 auf 1,20 m erhoht und durch eine Glasvlies-
matte von der Unterlage getrennt;

im Teil, der in Bewegung ist, versucht, durch eine
grosszligige, bergseitige Entwasserung das Wasser
abzuleiten, bevor es die mechanischen Eigenschaf-
ten des Materials verandern kann;

durch etappenweises Vorgehen ein Eindringen von
Wasser in den Baugrund mit entsprechender Ent-
spannung und Konsistenzveranderung verhindert.

Im Bereiche des Eckmastes der Hochspannungslei-
tung wird ein spezieller Bauvorgang verlangt. Der auf
vier Einzelfundamenten fundierte Mast steht dicht bei
der Krone der rund 10 m hohen Stiitzmauer. Zur Siche-
rung des Mastes wird etappenweise vorgegangen, in-
dem Ortsbetonriegel in das Moranenmaterial hinein
(Abb. 5) mit Alluvialanker verankert werden (Abb. 6).
Rutscherscheinungen sind im Bereiche des tiefgreifen-
den Hanganschnittes oberhalb der verlegten Kantons-
strasse an mehreren Stellen zu bezeichnen. Es sind
dadurch einzelne Rutschharnischflachen im Locker-
gestein sichtbar geworden (Abb. 7). Aufgrund der An-
nahme, dass einzelne Rutschungen auf Oberflachen-
wasser, welches bis auf die obere Grenze des undurch-
lassigen, nicht oxydierten Materials zurtickzufiihren
sind, wird versucht, durch ein bergseitig der Rutsch-
zone zu erstellendes Grabensystem das Wasser abzu-
fangen und die Bewegungen in Stillstand zu bringen
(Abb. 8). Das derart gefasste Wasser wird in der Fall-
linie im Hanganschnitt der Strassenentwasserung zu-
gefuihrt. Diese Sanierungsmassnahmen sind gegen-
wartig im Gange. Es ist deshalb verfriht, tiber deren
Erfolg etwas zu berichten.
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Abb. 7. Rutschzone im Hanganschnitt bergseits der verlegten
Kantonsstrasse

Abb. 8. Erstellung eines Entwdasserungsgrabens der Y-Entwas-
serung bergseits der verlegten Kantonsstrasse
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Verlasst man die soeben beschriebene Hangpartie in
Richtung Osten, so verschwindet die Strasse in dem
930 m langen Alvascheintunnel, der mit einer konstan-
ten Steigung von 2,9 %, etwa parallel zum bestehenden
Tunnel der RHB, unter der Felsnase von Alvaschein
hindurchfuhrt. Mit dem Vortrieb des Tunnels werden
nach der Prognose des Geologen von Westen nach
Osten Tonschiefer und Tonphyllite der Nisellasserie,
Rhatschiefer, Sericitschiefer, Triasdolomite und Rauh-
wacke durchortert (Abb. 9). Der Tunnelausbruch er-
folgt vom Ostportal aus im fallenden Vortrieb und ist
zurzeit zur Halfte ausgefiihrt. In Ubereinstimmung mit
der geologischen Prognose blieb die Wasserflihrung
des Gebirges bis anhin gering, so dass fiir den fallenden
Vortrieb keine besonderen Schwierigkeiten entstan-
den. Beim Ostportal wurde die gipshaltige Rauhwacke
im Teilausbruch aufgefahren, in den Gbrigen Strecken
konnte man im Vollausbruch vorgehen.

Abb. 9. Alvascheintunnel, Voreinschnitt Ost mit Trafostation



E. Bass, dipl. Ing., Chef der Sektion Bauleitung des
kantonalen Tiefbauamtes, Chur

Fur Verkehrsnetze aller Art stellen die Alpen ein gros-
ses Hindernis dar. Durch die Struktur des Gebirges ist
das vorhandene Verkehrsnetz auf einzelne wenige
Gebirgsubergange angewiesen. Auf diese Gebirgs-
lubergange richten sich naturgemass ganze Netzteile
aus, so dass es zu hohen Verkehrsfrequenzen auf die-
sen Strassen kommt. Die unerwartet rasche und in-
tensive Zunahme des Verkehrs in den letzten Jahr-
zehnten sowie die sich abzeichnende Vollmotorisie-
rung fuhrten zu umfangreichen Strassenneu- und
-ausbauten in unseren Alpentalern.

Nach funf Jahren Betrieb hat der Bernhardintunnel
seine Bedeutung fur den Kanton Graubliinden bewie-
sen. Obwohl nach der Fertigstellung der National-
strasse der Fernverkehr sowie ein wesentlicher Teil
des internationalen Transitverkehrs in unserem Kan-
ton von der N13 Gbernommen wird, hat diese Strasse
ihre grosste Bedeutung als Fremdenverkehrsstrasse.
Fir den Kanton Graublinden, der zum grossten Teil
vom Fremdenverkehr lebt, ist der Anschluss seines
Hauptstrassennetzes an die Via Ratica von grosster
Bedeutung. So wurde in den letzten Jahren mit dem
Ausbau der Querverbindung Thusis—Davos begonnen.
Trotzdem die Zugenstrasse nicht nur dem Fremden-
verkehr dient, sondern auch eine wichtige Verbindung
zwischen Raumen des Kantons ist, ist diese im
schweizerischen Hauptstrassennetz enthaltene Strasse
infolge der grossen Lawinengefahrdung im Winter
zwischen Barentritt und Schmelzboden oft fiur den
Verkehr gesperrt. Aber auch in der Zeit, wo diese
3,6 m breite Hauptstrasse dem Verkehr offen steht,
waren grosse Verkehrseinschrankungen zu beachten.
Gerade beim Ausbau von stark frequentierten Quer-
verbindungen in Talengen und Schluchten, wie dies
im Landwasser der Fall ist, bildet oft die Erstellung
eines Tunnels die wirtschaftlichste Losung.

Projekt

Da nach dem Ausbau der Strecke Barentritt—Schmelz-
boden eine grosse Verkehrszunahme zu erwarten ist,
wurde die Neuanlage fir 1000 PW-Einheiten pro
Stunde dimensioniert und die Ausbaugeschwindig-
keit auf 60 km/h festgelegt. Als Trassierungselemente
wurden Radien und Klothoiden laut den VSS-Norma-
lien angewendet.

Normalprofil

Doppelgewolbe mit zwischenliegender Isolation. Die
Fahrbahnbreite betragt 7 m mit beidseitiger Seiten-
freiheit von je 1 m. Tunnellange: 2790 m, Ausbruch
64,2 m?, Typ. |.

Geologie

Der anstehende Fels im Bereiche des Landwasser-
tunnels besteht ausschliesslich aus Sedimenten der
Silvrettadecke. Die spezielle Geologie wurde im Vor-
trag von Herrn Weber genannt.

Tunnelventilation

Als Luftungssystem wurde eine Langsluftung gewahlt
mit einer in der Tunnelmitte gelegenen Zentrale, wo die
Luft aus beiden Tunnelhéalften abgesaugt wird. Fr die

Projekt und Bauvorgang
Landwassertunnel

Absaugung der totalen Luftmenge von 520 m?® pro
Sekunde sind vier Axialventilatoren mit einer Spitzen-
leistung von je 150 kW vorgesehen. Um auch bei
Storungen durch meteorologische Einflisse oder
Kolbenwirkung der Fahrzeuge eine gleichmassige
Absaugung aus beiden Tunnelhalften sicherzustellen,
werden zusatzlich 36 Strahlventilatoren paarweise im
Tunnelgewolbe montiert.

Elektromechanische Einrichtungen

Die Beleuchtung des Tunnels erfolgt mit Quecksilber-
dampf-Hochdrucklampen. Die Eingangsbeleuchtun-
gen werden in Funktion der Aussenhelligkeit in drei
Stufen im Maximum auf 870 Lux geschaltet, um dann
auf eine Lange von etwa 130 m auf 40 Lux abzuneh-
men, was der normalen Tagesbetriebsbeleuchtung
entspricht. Die Nachtbeleuchtung betragt auf der
ganzen Lange 20 Lux.

Die Verkehrssteuerung erfolgt durch dreiflammige
Signallampen an den Portalen sowie im Tunnelinnern.
Die Brandbekampfung wird durch automatische
Feuermelder sowie mit der Aufstellung von Feuer-
I6schkasten sichergestellt. Fur den Unfalldienst in den
Ausstellbuchten, wo auch die Fluchtstollen abgehen,
sind SOS-Telefone aufgestellt.

Bau

Nach der Genehmigung des Projektes durch die eid-
genossischen Instanzen und der Vergebung der Arbei-
ten durch die Kantonsregierung wurde an beiden
Tunnelportalen Schmelzboden und Barentritt im Juli
1970 mit dem Vortrieb begonnen. Die daran beteilig-
ten Bauunternehmungen sind: Schmelzboden, das
Konsortium Zschokke AG/Lazzarini AG und im Baren-
tritt die Firma Prader AG. Der Ausschreibung lagen
sechs Ausbruchmethoden zugrunde. Diese Art der
Ausschreibung erlaubte der offerierenden Unterneh-
mung, unabhangig der Geologie, die effektiven Kosten
der einzelnen verlangten Ausbruchmethoden zu offe-
rieren. Die Ausbruchsmethoden waren wie folgt be-
schrieben:

Ausbruchmethode 1: Vollausbruch, Fels standfest, Ein-
satz von Ankern und Spritzbeton zwecks Kopfschutz,
Beton des &dusseren Ringes 25 cm stark. Die nach-
folgenden Ausbruchmethoden 2 bis 6 mussten samt-
liche als Zuschlage zur Ausbruchmethode 1 offeriert
werden.

Ausbruchmethode 2: Vollausbruch, Einsatz von An-
kern, Netzen, Spritzbeton, leichter Stahleinbau und
Verzugsbleche, Beton 25 cm.

Ausbruchmethode 3: Vollausbruch,
Verzugsbleche, Betonstarke 45 cm.

Ausbruchmethode 4: Kalottenausbruch ohne First-
stollen oder mit Firststollen mit nachfolgender Ablie-
ferung, sonst wie Ausbruchmethode 3.

Ausbruchmethode 5 und 6: Ausbruch in der Schutt-
strecke mit Sohlgewolbe.

Die geologische Prognose sah vor, 62% der Tunnel-
strecke in der Methode 1, 20% in der Methode 2 und

Einbaubogen,
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Abb. 1. Kalotteneinbau mit DIE 16, vor dem Absenken mit Be-
tonriegeln unterfangen

18% in der Methode 3 aufzufahren. Demgegeniiber
stellen sich die effektiv ausgefiihrten Ausbruchmetho-
den wie folgt: Methode 1, 35%; Methode 3, 51%;
Methode 4, 14%. Es ist noch zu bemerken, dass die
Ausbruchstrecke von Schmelzboden her auf etwa
1,4 km Lange durch Stahleinbaubogen gesichert wer-
den musste (Abb. 1). Durch diese Art der Ausschrei-
bung entstanden wahrend der ganzen Ausbruchphase
keine nennenswerten Probleme und Diskussionen. Die
Sicherung der Ausstellbuchten erfolgte im Gegensatz
zum Haupttunnel mittels WK-Blechen.

Ein besonderes Problem bildete die Ausbildung der
Luftungskaverne Brombenz. Wie Abbildung 2 zeigt,
wurde auch hier der Einbau mit WK-Blechen ausge-
fuhrt. Ich mochte hier betonen, dass diese Methode
der Felssicherung gerade in diesem speziellen Fall, wo
die Schnittflachen kompliziert sind, sich sehr gut be-
wahrt hat. Die Kaverne Brombenz war auch ein Ideal-
fall, um gewisse Deformationsmessungen durchzu-
fahren. Dieselben wurden uber eine Zeitspanne von
7 bis 9 Monaten in Zusammenarbeit mit Prof. Grob von
der ETH durchgefiihrt. Die ersten Messungen erfolg-
ten an elf speziell gewahlten Punkten nach dem Aus-

Stabilitatsfragen beim
Anschluss Sufers (N13)

Im Jahre 1962 wurde der Stausee Sufers der Kraftwerke
Hinterrhein AG in Betrieb genommen. Dabei wurde der
Fuss machtiger Schuttkegel tiber eine Hohe von etwa
40 m unter Wasser gesetzt. Der Einfluss des Einstaus
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Abb. 2. Kaverne Brombenz, Einbau von WK-Blechen
(Fotos L. Crameri)

bruch. Die grossten Deformationen wurden im Schnitt-
punkt der Tunnelachse und der Kavernenachse mit
12 mm in der Kalotte gemessen. Diese grosste Defor-
mation wurde ungefdhr nach einer Zeitspanne von
funf Monaten festgestellt. Die zweite Messkampagne
erfolgte nach der Sicherung des Tunnelausbruches
mittels WK-Blechen. Die festgestellten Deformationen
betrugen im Maximum “/,, mm in Kdmpferhohe.

Die erreichten Tagesleistungen waren bei Vollaus-
bruch etwa 8 m pro Tag und bei Vollausbruch mit
Einbau 5 m pro Tag. Der Durchschlag erfolgte Ende
1972. Im Juni 1973 waren die Auskleidung in Beton
sowie die Isolationsarbeiten im Gange. Bis die elektro-
mechanischen Installationen und die Belagsarbeiten
ausgefuhrt sind, wird auch das Jahr 1974 verstrichen
sein. Ohne unerwartete Vorkommnisse hoffen wir,
den grossten im Bau befindlichen Tunnel im Rahmen
des Hauptstrassenbaues auf den Winter 1974/75 dem
Verkehr tibergeben zu konnen.

Die gesamten Arbeiten belaufen sich auf 32 Mio
Franken, zuzliglich der wahrend der Bauzeit eingetre-
tenen Teuerung, was auch dem seinerzeit aufge-
stellten Kostenvoranschlag entspricht.

Felix Bucher, dipl.Ing.ETH
Institut fir Grundbau und Bodenmechanik,
ETH-Zurich

wie auch der spateren Spiegelschwankungen auf die
Stabilitdt dieser Schuttkegel wurde in umfangreichen
Untersuchungen abgeklart, welche auch in mzhreren
Publikationen Niederschlag gefunden haben. Speziell



erwahnt seien die Artikel von N. Schnitter (1959) und
H. Kradolfer (1963), auf welche im folgenden ver-
schiedentlich zurlickgegriffen wird.

Seit dem ersten Aufstau sind in mehr als zehn Jahren
keine grosseren, vom Ufer zurtickgreifenden Rutschun-
gen eingetreten. Man darf daraus folgern, dass mitden
Untersuchungen die Stabilitat jedenfalls nicht in einem
unzuldssigen Masse uberschéatzt wurde. Damit ist je-
doch erst die eine Abgrenzung gegeben. Die Frage, in-
wieweit man die vorhandene Sicherheit nicht unter-
schétzt hat, diirfte aber allgemein ebenso interessieren,
wirkt sich doch eine gute Ausnltzung der Scherfestig-
keitsreserve des Bodens direkt auf die Wirtschaftlich-
keit eines Bauvorhabens aus. Diese Abgrenzung ist
allerdings fur viele geotechnische und bodenmecha-
nische Prognosen nicht feststellbar, weil eine entspre-
chende Eichung der Sicherheit gar nicht moglich ist.
Im vorliegenden Fall sind nun beim Anschluss Sufers
an die N13 Terrainverschiebungen eingetreten, mit de-
ren Abklarung das Institut fir Grundbau und Boden-
mechanik, ETH Z im Verlaufe des letzten Jahres beauf-
tragt wurde. Die Verschiebungen erfassten einen Teil
der seeseitigen Rampe, wo sich Risse im Belag, ver-
bunden mit einer vertikalen Absetzbewegung des dus-
seren Teils der Rampe, einstellten. Damit ist nun eine
Eichung der Sicherheit moglich, d.h. die Prognose
kann mit den tatsachlichen Stabilitatsverhaltnissen
verglichen werden, wovon im folgenden die Rede
sein soll.

Deruns hierinteressierende Abschnitt—die Hochterras-
sen bei Schnitten und Properfeil — ist in Abbildung 1

4 100 200 200 m

Abb. 1. Situation von Anschluss Sufers und N 13 im Abschnitt
Schnitten—Properfeil

in der Situation dargestellt. Es geht daraus auch die
Linienflihrung der N 13 sowie die Lage des Anschlus-
ses Sufers hervor. Der Untergrund dieser Hochterras-
sen wurde in zwei Schlagbohrungen, S7 und S8, auf-
geschlossen. Dabei wurden bis in grosse Tiefen san-
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Abb. 3. Stabilitdtsanalyse des Steilbordes Properfeil

dige Kiese erbohrt. Fur dieses Material wurden in den
Berechnungen dann die folgenden Bodenkennziffern

eingesetzt:

Feuchtraumgewicht y =2,25t/m?
Raumgewicht unter Auftrieb Y =1.33t/m?
Porositat n =23%
Durchlassigkeit k =5-10"%cm/sec
Scherfestigkeit @' =40°c' =0

Die Durchlassigkeit wurde einerseits mit Versicke-
rungsversuchen aus oberflachlichen Lochern sowie
Wasserinfiltrationsversuchen tuber dem Grundwasser-
spiegel bzw. Absenkversuchen unter demselben in den
erwahnten Bohrungen bestimmt. Mit guter Uberein-
stimmung der verschiedenen Versuchsarten ergaben
sich k-Werte von etwa 2 bis 5 10-2 cm/sec. Den Be-
rechnungen wurde dann 5-10-% cm/sec zugrunde
gelegt. Der Winkel der Scherfestigkeit @’ der Kies-
sande wurde entsprechend den Resultaten von Va-
kuum-Triaxialversuchen mit 40° in Rechnung gestellt,
unter Vernachldssigung eines kohadsiven Anteils aus
der teilweise festgestellten Versinterung.

Ein geologisches Querprofil Nord—Sud des Talbeckens
Sufers ist in Abbildung 2 gegeben. Neben der grossen
Machtigkeit der Schuttkegel ist vor allem auch das die
Hochterrassen begrenzende Steilbord ersichtlich. Diese
Steilborde — eine Folge der Erosion des Hinterrheins —
weisen eine Neigung von etwa 80 % auf und ihre Hohe
betragt gegen 40 m. Von den Stabilitatsuntersuchun-
gen zeigt Abbildung 3 ein Beispiel. Der Abstand der
Abrissstelle von der Uferlinie wurde hier mit 20 m an-
genommen, der Stauspiegel wie auch der Grundwas-
serspiegel sind auf das Senkungsziel (Kote 1372 m
U.M.) abgesenkt. Entsprechend den urspriinglichen

Abb. 2.Querprofil Nord—Siid durch das Talbecken von Sufers (nach N. Schnitter)
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Untersuchungen wurde fur die Stabilitatsanalyse das
Verfahren von D. R. May verwendet. Dieses Verfahren
—von D. Vischer (1963) in einem weitern Zusammen-
hang dargestellt — ist eine graphische Auswertung der
Methode von Fellenius. lhr hauptsachlicher Vorzug
liegt in der Ubersichtlichkeit der Berechnung.

In Abbildung 4 sind eine Reihe von Stabilititsberech-
nungen bei vollkommen abgesenktem Stauspiegel zu-
sammengestellt. [n den Fallen 1 bis 4 betrdgt der Ab-
stand der Abrissteile von der Uferlinie 40 m. Fall 1
stellt einen Extremfall dar mit einem infolge Stauspie-
gelabsenkung unbeeinflussten Grundwasserspiegel
auf der Hohe des Normalstaues (Kote 1401 m 4. M.).
Die Gleitsicherheit F betragt fiir diesen Fall 0,84 und
wadre nur massgebend fur relativ kleine Durchlassig-
keiten. Setzt man die in den Versuchen ermittelte
Durchlassigkeit von 5-10~2 cm/sec sowie die Ab-
senkgeschwindigkeit von 35,7 m/Tag (Kriegsabsen-

Fall A k Va k F
m s " Va m/T cm/sec
! — 4
40 10-2 7.9 1-10-5 0.84
2
j w | 9-10-1| 357 5-10-3 | 1.0
3

J w | 4 7.9 5 10-3 1.2
40 102 79 1-10-7 156
- =
5 —ae |
j 20
é ; 20 102 79 1°

Abb. 4. Zusammenstellung der Stabilitatsanalysen des Steil-
bordes Properfeil

kung) ein, ergibt sich im Fall 2 eine Sicherheit von 1.0.
Bei Entnahme der Ausbauwassermenge mit einer Ab-
senkgeschwindigkeit des Stauspiegels von 7,9 m/Tag
betragt die Sicherheit 1,2 (Fall 3). Fur die Falle 2 und 3
ist die Absenkung des Grundwasszispiegels in Mo-
dellversuchen an der Versuchsanstalt fur Wasserbau
und Erdbau (ETH) ermittelt worden. Die Absenkkurve
ist dabei abhangig vom Parameter k/n,- v,, wobei ng
(Porositat bezogen auf die sich entwassernden Poren)
zu 14 % angenommen wurde. Fall 4 stellt den vollkom-
men drainierten Fall dar mit dem Grundwasserspiegel
auf der Hohe des Stauspiegels. Flr diesen Fall steigt
die Sicherheit auf 1,56. Die Féalle 5 und 6 stellen die
Extremfalle dar bei einem Abstand der Abrissstelle von
der Uferlinie von 20 m. Die ermittelten Sicherheiten
betragen 0,56 bzw. 1,29 entsprechend dem Rechen-
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beispiel in Abbildung 3. Auf Grund dieser Berechnun-
gen, vor allem der Falle 2 und 3, wurde dann die N13
mit einem minimalen Abstand von 40 m zur Seeufer-
linie geflihrt. Sie liegt damit ausserhalb der Zone, wel-
che entsprechend den Berechnungen bei maximaler
Absenkgeschwindigkeit als labil zu betrachten ist und
die bei Entnahme der Ausbauwassermenge eine Sicher-
heit von 1,20 aufweist.

Nachdem nun die urspriinglichen Untersuchungen und
deren Resultate dargestellt wurden, seien sie im fol-
genden aus der heutigen Sicht beurteilt. Bezuglich der
Durchlassigkeit der Schuttkegel ist einmal festzuhal-
ten, dass diese offenbar durchlassiger sind als auf
Grund der Versuche angenommen wurde. Dem Bericht
Uber die Messergebnisse beim erstmaligen Einstau des
Stausees Sufers der Motor Columbus vom 21. Sep-
tember 1962 ist zu entnehmen, dass alle piezometri-
schen Niveaus der Bohrungen S7 und S8 sowohl
dem ersten Anstieg als auch den im August 1962 ein-
getretenen leichten Schwankungen dem Stauspiegel
unmittelbar folgten. Die Schotterterrassen erwiesen
sich damit als durchlassiger als seinerzeit angenom-
men; die Durchléssigkeit dirfte statt der 5-10-2 cm/
sec mindestens 10-2cm/sec betragen. Die hier gemach-
te Beobachtung,dass man mitraumlich begrenztenVer-
suchen die Durchlassigkeit des Schichtkomplexes in
unsern Boden z. T. stark unterschatzen kann, wird auch
durch andere Untersuchungen belegt. Nur wirkt sich
dieser Umstand nicht immer glinstig aus, wie dies im
vorliegenden Fall zutrifft.

Zum Abschatzen dieses glinstigen Einflusses sind in
Abbildung 5 die ermittelten Werte der Béschungssta-
bilitaten (Falle 1 bis 6) aufgetragen in Abhangigkeit
des Parameters k/ng-v,. Fur eine um den Faktor 2
grossere Durchlassigkeit erhoht sich die Sicherheit
durch Interpolation bei Entnahme der Ausbauwasser-
menge auf etwa 1,3 und bei Kriegsabsenkung auf etwa
1,1 fur A = 40 m, bzw. auf etwa 1,0 und 0,85 fiir
A=20m.

Eine zweite Feststellung betrifft die Absenkgeschwin-
digkeit des Stauspiegels. Den Aufzeichnungen der
Stauspiegelhohen der Jahre 1971/72 ist zu entneh-
men, dass flir Stauspiegelschwankungen bis 3,5 m die
maximale Absenkgeschwindigkeit etwa 6 m/Tag, und
fur Schwankungen bis 10 m etwa 3 m/Tag betragt.
Demgegentliber wurde bei der Berechnung von einer
Absenkung von 7,9 m/Tag Uber die volle Stauraum-
hohe von 29 m ausgegangen. Die kleinere tatsachliche
Absenkgeschwindigkeit ermoglicht eine bessere Drai-
nierung der Schotterterrassen. Mit der Durchlassigkeit
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Abb. 5. Gleitsicherheit F des Steilbordes Properfeil (Félle 1 bis 6),
dargestellt in Funktion von k/ng - v, und interpoliert



von 102 cm/sec und der Absenkgeschwindigkeit von
3 m/Tag ergibt sich dann ein k/ng- v,-Wert von 21,
was eine ziemlich weitgehende Entwasserung der
Schotterterrassen gleichzeitig mit dem Absenken des
Seespiegels ergibt. Bei einer Absenkung des Seespie-
gels bis auf das Senkungsziel erhoht sich die Sicherheit
der Ufer, interpoliert gemass Abbildung 5, auf etwa 1,4
bei A =40 m.

Bis anhin wurden nur die Stabilitatsverhaltnisse des
Steilbordes Properfeil betrachtet. Doch konnen die
Ergebnisse grundsétzlich auf die Verhaltnisse beim
Anschluss Sufers Ubertragen werden. Entgegen den
Folgerungen aus den Stabilitatsberechnungen wurde
der Anschluss Sufers in kleinem Abstand zur Uferlinie
erstellt. Zusatzlich wurden noch Lasten infolge der see-
seitigen Rampe des Anschlusses aufgebracht, deren
Einfluss auf die Stabilitat zu berucksichtigen ist. Ein
typisches Profil beim Anschluss ist zusammen mit
einem untersuchten Gleitkreis in Abbildung 6 gegeben.
Um einen direkten Vergleich mit dem Steilbord Pro-
perfeil zu ermoglichen, wurde die Abrissstelle auch in
einem Abstand von 20 m von der Uferlinie angenom-
men, wahrend der wirkliche Anriss in einem noch etwas
kleineren Abstand erfolgte. In Abbildung 6 sind Be-
rechnungen fur drei verschiedene Stauspiegel gezeigt,
wobei der Grundwasserspiegel immer auf demselben
Niveau wie der Stauspiegel angenommen wurde. Diese
Annahme entspricht dem glinstigsten Zustand, der zu-
grunde gelegt werden kann. Die berechneten Gleit-
sicherheiten betragen bei Normalstau (Kote 1401 m
4.M.) 1,17, bei der maximalen Absenkung im Betrieb
als Wochenspeicher (Kote 1391 m 4. M.) 1,09 und bei
Absenkung auf das Senkungsziel (Kote 1372 m 4. M.)
1,15. Die Reduktion der Sicherheitsreserve im Ver-
gleich mit dem Steilbord Properfeil betragt damit etwa
50%. Mit der als massgebend zu betrachtenden Gleit-
sicherheit von 1,09 sind Gelandebewegungen, wie sie

eingetreten sind, ohne weiteres moglich und erklarbar.
Abschliessend darf gesagt werden, dass die Stabilitats-
verhaltnisse der eingestauten Schuttkegel bei Sufers
mit den urspringlichen Untersuchungen weitgehend
zutreffend erfasst wurden. Die Untersuchungen um-
fassten die Beschaffung der geologischen und boden-
mechanischen Daten mittels Bohrungen und Versu-
chen im Feld und Labor, auf deren Grundlage dann mit
einer relativ kleinen Anzahl von Gleitkreisberechnun-
gen die Stabilitat der Boschungen abgeklart wurde.
Die heute effektiv vorhandene Sicherheitistzwar etwas
hoher als seinerzeit berechnet. Das angegebene Mass
von 40 m fir den minimalen Abstand von der Strasse
zur Uferlinie ist jedoch auch heute noch durchaus ver-
tretbar, und die eingetretenen Bewegungen beim An-
schluss Sufers lassen sich mit den Berechnungen er-
klaren. Diese Aussagen sind von einem weiteren Inter-
esse, sind doch allgemein die konventionellen Berech-
nungsmethoden in der Bodenmechanik nur soweit als
gultig und in ihrer Anwendung als berechtigt zu be-
trachten, als sie durch unsere Erfahrung uberprift
werden konnten.
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Die Fundationen
der Pregordabrucke

1. Ubersicht und geotechnische Voruntersuchungen

Die Pregordabriicke hat eine Totallange von 603 m,
beginnt mit ihrem nordlichen Widerlager beim Castello
Mesocco und fihrt dem rechten Talhang entlang.
lhre Spannweiten sind durchwegs 36 m bis auf die
beiden Endfelder von 30 m und einem Mittelfeld von
40 m Spannweite, dieses Mittelfeld Uberquert in einem
schiefen Winkel die Kantonsstrasse.

Geologische Situation

Das sudliche Widerlager mit den anschliessenden
drei Pfeilern stehen auf Morane, die sehr gut und stabil
ist fur die Fundation. Die anschliessende Partie bis
hinauf zum ersten Pfeiler und dem Widerlager Nord
besteht aus einer Gehangeschuttdecke mit einer
Machtigkeit von bis uber 20 m. Es sind die Fundatio-
nen, die in dieser Decke liegen, die uns hier inter-
essieren.

Voruntersuchungen der Gehdangeschuttdecke

Das langs der Strassenachse geschossene seismische
Profil hat auf einer Lange von etwa 430 m eine Ge-
hdangeschuttmachtigkeit von mindestens 20 m und
mehr nachgewiesen. Der sudliche Teil dieses Ge-
hangeschuttes liegt nicht direkt auf Fels, sondern auf
einer Auflockerungskruste der Felsoberflache.

Da sowohl zwei Bohrungen als auch die seismischen
Messungen keine Aufschlisse liber die Lagerungs-
verhéltnisse zuliessen, sah man sich gezwungen, an
zwei Stellen Sondierschachte bis in Tiefen von 10 bis
11 m zu erstellen, in denen neben der Beurteilung des
Materialaufbaues und der Lagerungsverhaltnisse auch
das Messen der M- und E-Werte moglich war.

2. Materialaufbau und Kennziffern

Der Materialaufbau besteht aus einer Wechsellagerung
von Mittel- bis Grobschutt, mit gelegentlichen Einla-
gerungen von Blocken und grobkiesigen Lagen. Einige
siltig-sandige Nester sind in untergeordnetem Aus-
mass ebenfalls vorhanden. Die Bruchstliicke haben
vor allem eckige Formen. Einschaltungen von runden
Komponenten sind selten.

In den Schachten und Fundamentaushuben hat sich
das Schuttmaterial als sperrig und locker gelagert er-
wiesen, mit grossen und vielen Hohlrdumen zwischen
den Schuttbruchstiicken. Eine Vorverdichtung oder
Vorbelastung des Materials hat nie stattgefunden.
Eine Konsolidation des Materials als Folge seines
Eigengewichtes ist in Anbetracht des sperrig-eckigen
Gefiiges nicht moglich. Die plattig ausgebildeten
Bruchstlicke liegen nicht horizontal, sondern schief
aber in flacherer Neigung als die Hangneigung.

In den beiden Sondierschachten wurden in Tiefen
von 11,0 mbzw. 10 m die M- und E-Werte gemessen.
Diese Werte sind im normalen Gehangeschutt ein-
deutig hoher als im stark von Blocken durchsetzten
Gehangeschutt. In beiden Schachten nahmen die
Mge- und E-Werte mit zunehmender Belastung deut-
lich ab. Bei der einfachen Versuchsserie nahmen diese
Werte bei der Belastung von 3,0 bis 3,5 kg/cm? in
gesteigertem Masse ab.
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Belastungen mit Fundamentpressungen von mehr als
3,5 kg/cm? konnen sich als gefahrlich auswirken.

Der Winkel der inneren Reibung ist allgemein hoch,
etwa 37 bis 39°. Der naturliche Boschungswinkel ist
aber ebenfalls sehr gross, er ist zwischen 34 und 38°
beim einen und zwischen 40 und 41 ° beim andern ge-
messenen Gelandeprofil. Der Hang befindet sich somit
in der Nahe des labilen Gleichgewichtes, ohne Stabili-
tatsreserve. Diese Untersuchungen wurden von Dr. R.
Zulauf ausgefuhrt und sind in seinem Bericht vom
29. September 1970 zusammengefasst.

3. Folgerungen fur die Fundamentausbildung

Aus Grinden der Hangstabilitit missen samtliche
Pfeiler dieser Gehangeschuttstrecke sehr tief fundiert
werden.
Eine Fundation im ublichen Sinne mit tiefliegender
Fundationsplatte ist wegen der geringen Tragfahig-
keit des Untergrundes von vornherein ausgeschlossen,
auch ware eine Spriessung der Baugrube wirtschaft-
lich nicht zu verantworten.
Die Losung ging in Richtung von Doppelzylindern aus
Beton, die nach dem Marciavantiverfahren erstellt
werden. Die Gleitkreisberechnung nach Fellenius er-
gaben fur verschiedene Schachttiefen folgende Werte:

t= 5m s =1,00

t=10m s =1,02

t=15m s =1,05
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Abb. 1. Pregorda-Bricke, Stiitze 11, Ansicht 1:200
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Der unendlich lange Hang hat wegen ¢ = § = 38°die
Sicherheit s = 1,0 ohne zusatzliche Belastung der
Bruckenfundamente.

4. Ideen zur Gestaltung der Fundationen

1. Vorschlag

Es wurden prinzipiell Doppel-Betonhohlzylinder vor-
gesehen, welche die Pfeilerkraft von 1000t auf je
zwei Fundamentzwiebeln am Ende der Zylinder tiber-
tragen sollten. Von diesen Zwiebeln aus sollte das
Untergrundmaterial zusétzlich strahlenformig injiziert
werden. Bei der Injektion der Prifschachte hat sich
jedoch gezeigt, dass das Injektionsgut von O bis 4 mm
Kornung einfach im Untergrund verschwand. Eine
Verbesserung des Untergrundes durch Injektion war
somit ausgeschlossen.

2. Vorschlag

Prof. Huder ETH hat anstatt der Zwiebeln je zwei
Pfropfen von etwa 3 m Hohe aus Magerbeton am
Ende der Zylinder vorgeschlagen, die durch Mantel-
reibung einen Teil der Auflast auf die Decke abgeben
sollten.

3. Vorschlag

Prof. Lang ETH schlug vor, statt der Magerbeton-
pfropfen in der Tiefe, den gesamten Zylinder als Rei-
bungskorper auszubilden, und so den grossten Teil
der Auflast durch Mantelreibung auf die Schuttdecke
zu Ubertragen.

Die beiden letzten Vorschlage haben gemeinsam, die
Auflagerlast hauptsachlich durch Reibung auf die
Schuttdecke abzugeben, so dass durch die Funda-

mentplatte nur noch ein kleinerer Teil durch Funda-
mentpressung Ubertragen werden muss, denn mit
einer Sicherheit von 1,5 auf Gefligebruch ist die zu-
lassige Fundamentpressung nur ¢,y = 2,4 kg/cm?
das heisst 3,56/1,6 = 2,4 kg/cm? Das Gewicht der
Auflast des Hanges in 13 m Tiefe erzeugt die gleiche
Pressung von etwa 2,6 kg/cm?2. Der letzte Vorschlag
wurde schliesslich als Losung gewabhit.

Es war nun dusserst wichtig zu wissen, da die zulassigen
Fundamentpressungen sehr klein waren, wieviel der
Auflast nun wirklich durch Reibung und wieviel durch
Fundamentpressung auf den Baugrund ubertragen
wurde. Dazu wurden bei der Stlitze 3 Wand- und Fun-
damentplatte des Zylinders voneinander getrennt und
in der Trennfuge Dynamometer eingebaut. Die Kraft
in den Dynamometern war gleich der Kraft, die auf die
Bodenplatte, das heisst durch Fundamentpressung
Ubertragen wurde. Abbildung 1 zeigt die Fundament-
konstruktion mit den Doppelzylindern und Abbildung 2
zeigt das zeitliche Diagramm der Messungen. Es zeigt
deutlich, dass beim standigen Zuwachs der Auflast
sich eine Fundamentbelastung von 30% der Gesamt-
last einstellte.

5. Konstruktion der Fundationen

Alle Pfeiler der Schuttdecke, mit Ausnahme der
Pfeiler Nr. 9 und 10 an der Strassenkreuzung wurden
gemadss Abbildung 1 auf einen Querrahmen mit dop-
pelten Betonzylindern abgestutzt. Diese Betonzylinder
wurden im Marciavantiverfahren hergestellt, wofir
folgender Bauvorgang gilt.

1. Herstellung zweier runder Schachte vom Durch-
messer D = 2,80 m
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Abb. 3. Pregorda-Briicke, Stiitze 10, Ansicht 1: 200

— Errichten der Arbeitsbihne fiir beide Schachte mit
Hilfe einer U-formigen Rihlwand.

— Sukzessives Ausheben je eines Schachtes mit di-
rektem Einbau der Linerplates.

— Bei etwa 1 m Aushubtiefe wird der Hohlraum zwi-
schen Linerplates und Grundmaterial mit Beton
ausgegossen. Bei kleinen Hohlraumen wird Beton
mit einer Kornung von O bis 15 mm, bei grosseren
Hohlraumen gewohnlicher Beton P 250 verwendet.

— Dieser Vorgang erfolgt sukzessiv bis auf Projekttiefe
Die Zylinderldange betragt 12,4 m.

Abb 5. Pregorda-Bricke. Aushub der Schachte bis auf eine
Tiefe von rund 13 m und 4,40 m & fir die Fundation der Pfeiler
(Foto L. Crameri)
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Abb. 4. Pregorda-Briicke. Alle Stlitzen mit Doppelschédchten

2. Erstellen der Betonzylinder aus BH P 300.

Armieren und Betonieren der Bodenplatte.
Armieren und Betonieren der Zylinderwande zwi-
schen innerer Schalung und Linerplates.

Armieren und Betonieren des Rahmenriegels und
des Pfeilerschaftes.

I

Der gleiche Bauvorgang wurde auch fir die Pfeiler 9
und 10 gewahlt. Bei diesen fallt jedoch wegen Platz-
mangels der Doppelzylinder weg. Dort wurde pro
Pfeiler nur ein einziger Zylinder vom Durchmesser
D = 4,40 m konstruiert (vgl. Abb. 3 und 5).

6. Uberlegungen und Berechnungen aus den
Messungen

Da 30% gemadss Abbildung 2 der Pfeilerbelastung
direkt auf die Fundamentplatte Ubertragen wird, be-
tragt somit die vorhandene Fundationspressung
0,30- 500

28051, 2,4 kg/cm?

Gegen Geflgebruch besteht somit eine Sicherheit

Ofp =

von § = = 1,5 wenn die Gefugebruchspannung

2,4
o = 3,5 kg/cm? betragt.

70% der Pfeilerbelastung wird durch Mantelreibung
auf einen Erdhohlkegelstumpf nach Abbildung 4 tber-
tragen. Die Mantelreibung 7,, betragt nach der folgen-
den angenommenen Ubertragungsfunktion geméss
Abbildung 4 7,, = 0,76 kg/cm?2.

Da Betonzylinder einerseits und Erdhohlkegelstumpf
andererseits wie eine sogenannte Dubelkonstruktion
zusammenwirken mussen und bei Gefugebruch beide
gleichzeitig eine Grundspannung von etwa 3,5 kg/cm?
erreichen wirden, kann bei einem Wirkungsgrad 1 der
Dubelkonstruktion gleiche Fundamentpressung ange-
nommen werden.



Dies ergibt einen Aussendurchmesser des Erdkegel-
stumpfes von o, = 5,15 m in Schachttiefe.

Auf der gesamten Fundationsflache beider Korper
wirkt in diesem Fall die Fundationspressung von

_ 5004
9Fp T 5152 -314

Der Winkel der Mantellinie mit der Normalen des
Kegelstumpfes betragt somit « = 6°.

= 24 kg/cm?

Als Fundationskontruktion wirkt somit das inhomo-
gene Gebilde eines Hohlkegelstumpfes zusammenge-
setzt aus Betonhohlzylinder und Erdhohlkegelstumpf

G. Mugglin, dipl. Ing. ETH, Ingenieurbiiro
G. Mugglin AG, Zirich

1. Einleitung

Die neue Engadinerstrasse fiihrt zwischen St. Moritz-
Bad und der Innschlucht langs des linken Ufers des
St.-Moritzer-Sees. Vor allem bei der Einmiindung der
Via Grevas kommt die Fahrbahn und die Promenade in
den See zu liegen. Der Seegrund hat in diesem Gebiet
ungefahr folgenden geologischen Aufbau: oberster Be-
reich Schlamm und Faulschlamm, bis Giber 4 m mach-
tig, dann unsauberer Kies (Schotter, Stauschotter) von
rund 5 m Machtigkeit und anschliessend Morane.

Auf Grund der Angaben uber die geologischen Verhalt-

nisse in diesem Bereich durch das Strassenbaulabor

des Kantons Graubunden fuhrte Motor Columbus ein-
gehende Variantenstudien durch. Diese Varianten um-
fassten folgende Vorgehen:

— Entfernen des Schlammes unter der Schuttung durch
Verdrangen, Pumpen, Sprengen oder Baggern;

— Erstellen einer Spundwand am Bodschungsfuss, in
deren Schutz die Schittung erfolgt;

— Schlagen einer Spundwand bei der seeseitigen
Boschungskrone der Promenade, Riickverankerung
der Spundwand und Hinterfillung;

— verankerte Spundwand oder Pfahlwand an der see-
seitigen Boschungskrone der Strasse, Promenade
auf Kragplatte;

— Brucke mit angehangter Promenade.

Das Tiefbauamt beschloss, eine Dammschuttung aus-
zufiihren und den Schiittvorgang so zu wahlen, dass
die Schlammschicht, die auf dem Seegrund liegt, mog-
lichst durch das Schittmaterial verdrangt wird.

Unser Blro erhielt den Auftrag, in Kontakt mit Herrn
Professor H. J. Lang, ETHZ, diese Arbeiten zu begleiten
und mit der Bauleitung des Tiefbauamtes des Kantons
Graubunden zu organisieren.

Im folgenden seien der vorgesehene Bauvorgang, die
Sicherheits- und Schutzmassnahmen, die Ausfiihrung
der Schittung sowie die Kontrollen mit den Resultaten
bis Mitte Juni 1973 dargelegt.

2. Vorgesehener Bauvorgang

— Von der Seite Bahnhof St. Moritz her ist die Schiit-
tung in minimaler Breite parallel zum Ufer und an
dieses angelehnt vorzutreiben, Schittoberkante im
Maximum 1 m uberdem Seespiegel.

mit einem Gesamtdurchmesser von o, = 515 m in
Schachttiefe und einem von o, = 2,80 m beim
Rahmenriegel.

Setzungsmessungen der Pfeiler ergaben bis jetzt
folgende Werte. Diese Messungen wurden zuletzt im
Mai 1973 ausgefihrt.

Stiitze 2 = 4 mm
Stutze 3 = 26 mm
Stitze 4 = 18 mm

Fur diese Stiitzen wirkt bis jetzt das volle Betoneigen-
gewicht, ohne Belag. Lager und Oberbau wurden fir
Setzungen bis zu 6 cm berechnet.

Stlitze 5 = 22 mm
Stiitze 6 = 10 mm

Dammschuttung
in den St.-Moritzer-See

im Zuge der neuen Engadinerstrasse

— Anschliessend ist diese Minimalschuttung auf glei-
cher Schutthohe senkrecht zum Ufer in den See hin-
aus zu verbreitern.

— Grobes Schuttmaterial und Blocke muissen mog-
lichst an den Boschungsfuss geschuttet werden.

— Bei der Erstellung der Minimalschtttung und der
Verbreiterung derselben mussen sich Boschungsab-
rutschungen einstellen, die die Schlammverdran-
gung bewirken und so das Aufliegen der Schittung
auf tragfahigem Untergrund gewahrleisten.

— Sobald die Schiittung mit ihrer Oberflache 1 m tiber
dem Seespiegel projektgemass erstellt ist und die
Deformationen abgeklungen sind, wird sie mit einer
Vibrowalze abgewalzt. In verschiedenen Profilen
sind Setzungspegel zu versetzen.

— Die Weiterschittung bis auf Projekthohe erfolgt in
Schichten von rund 50 cm Machtigkeit. Diese
Schichten sind zu verdichten und mussen ein Quer-
gefélle aufweisen, damit sich die Oberflache gut
entwassern kann. Auf Grund des Verhaltens der
Setzungspegel wird jeweils festgelegt, wann die
nachste Schicht aufgebracht werden darf.

— Die Berme «Promenade» wird vorerst aufgefullt bis
auf Strassenhohe.

— Eine Auflast von total 1,50 m Machtigkeit tiber OK
projektierte Strasse wird ebenfalls schichtweise auf-
gebracht unter gleichzeitiger Beobachtung der Set-
zungspegel. Je langer anschliessend diese Auflast
liegen gelassen werden kann, desto kleiner werden
die Nachsetzungen der fertigen Strasse sein.

— Abtrag der Auflast, Erstellen der Strasse, der Prome-
nade und der profilgerechten Boschung mit Ufer-
schutz.

3. Sicherheits- und Schutzmassnahmen

Die Methode der «Schlammverdrangungy basiert auf
der Voraussetzung, dassdie Schuttung teilweise abrut-
schen muss und so den Schlamm wegschiebt. Beson-
ders in den zwei ersten Schuttphasen (Minimalschut-
tung und Verbreiterung der Minimalschuttung) sind
deshalb eingehende und laufende Beobachtung und
Uberwachung der Schiittoberfliche und strenge
Sicherheitsmassnahmen unumganglich.

Diesbeziiglich wurden folgende Weisungen erlassen,
deren Einhaltung streng uberwacht werden musste:
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a) Firdas Arbeiten aufder Schiittung:

— Das Tragen von Schwimmwesten ist obligatorisch
(u.a. Trax- und Bulldozerfiihrer, Chauffeure, Ein-
weisposten);

— es muss ein Ruderboot als Rettungsboot bereitge-
stellt werden, ausgeristet mit einem Rettungsring
mit Leine und Schwimmwesten;

— auf der Schiittung muss eine Rettungsstange bereit-
gestellt werden;

— dort, wo nichtgeschuttet wird, muss die Schuttkante
in gentigendem Abstand markiert werden;

— die Lastwagen dirfen das Material nur auf die
Schuattungsoberflache abladen und mussen immer
einen Sicherheitsabstand zum Schittrand einhalten;

— die Schiittung muss nach Arbeitsschluss beider Ein-
fahrt vorschriftsgemass abgesperrt werden. An meh-
reren Orten ist eine Tafel «Betreten der Baustelle ver-
boten» anzubringen. Es ist darauf zu achten, dass
Spaziergdnger die Schittung nicht betreten, da eine
stete Abbruchgefahr der Boschung besteht.

b) Fur den Schutz von der Seeseite her lauteten die
Weisungen wie folgt:

— Um das Anlegen von Booten an der labilen
Boschung zu verhindern, werden Bojen gesetzt, die
durch Absperrleinen miteinander verbunden werden,

— Um die Verschmutzung des Sees zu verhindern, be-
sonders durch Holz, Kork usw. aus Abbruchmaterial.
wird das Deponiegebiet seeseitig mit Olwehrschlau-
chen abgesperrt.

4. Ausfihrung und Kontrollen der Hauptschittung bis
inklusive Auflast

a) Ausfihrung der Schiittung

Am 14. April 1971 wurde mit der systematischen
Schuttungbegonnen. Die Schittung ins Wasser wurde
am 8. Juli beendet und die Schittung tber Wasser
nach der Sommerpause Mitte August begonnen. An-
fangs September war diese Schuttung beendet, und in
der zweiten Oktoberhalfte wurde die Auflast einge-
bracht.

Als Schittmaterialien wurden zugelassen:

— Kiesig-sandiges Aushubmaterial, nicht bindig, ohne
organische Bestandteile wie Torf, Humus usw.;

— Felsabtrag;

— Abbruchmaterial, das weder Asphaltresten noch
organische Bestandteile wie Holz, Kork usw. enthal-
ten darf.

Es wurden folgende Kubaturen eingebaut:
Vordem Beginn der geordneten Schiittung

ca. 30000 m?
Schittung ins Wasser ca. 20000 m?®
Schittung tuber Wasser ca. 20000 m?
Auflast ca. 10000 m?
Also total ca. 80000 m?®

Der Arbeitsablauf entsprach im Prinzip dem vorgesehe-
nen Bauvorgang, wobei sich naturgemass die einzel-
nen Vorgange zum Teil Uberschnitten.

Ende Oktober 1971 war die Auflast fertig aufgebracht.
Beim Vortreiben der Schittung in den See erfolgten die
erwarteten Deponieabbriiche. So verschwand die
Schittung, dievom 19. bis 23. April zwischen den Pro-
filen 1 und 2 eingebracht wurde Uber das folgende
Wochenende im See.

Schwierigkeiten ergaben sich, wenn unbekannte, in
den See mindende Leitungen zugeschuttet wurden,
die dann die Schuttung durchnéssten und aufweich-
ten. Sie mussten gesucht, gefasst und provisorisch
durch die Schittung in den See geleitet werden.

b) Kontrollen
Profilkontrolle

In fanf Profilen wurden Aufnahmen gemacht, und zwar
der urspriingliche Zustand und der Zustand Frihjahr
1972, das heisst nach der Schittung inklusive Auflast.
Diese Aufnahmen wurden mittels Rammsonde vom
Eise des zugefrorenen St.-Moritzer-Sees aus aufge-
nommen, und es wurde versucht, auch ungefahr die
Schlammdicke zu ermitteln. Aus diesen Aufnahmen
konnen folgende Schltisse gezogen werden:
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Abb. 1. Verlauf der Setzungen im
Profil 1 bei Hauptschiittung



— Die Schiittung ist fur das Projekt 1971, mit Aus-
nahme des Profils 2, gentigend weit in den See hin-
ausgetrieben;

— die seeseitige Boschung hat sich zum Teil steiler als
2:3 eingestellt;

— die Schuttoberflache weist das fur die Entwasserung
notwendige Quergefille auf;

— durch den Schiittvorgang wurde Schlamm verdrangt
und seeseits aufgestaut (besonders in den Profilen 1
bis 3).

Verhalten der Setzungspegel (Abb. 1)

In den Profilen 1 und 2 zeigten sich die grossten Set-
zungen: dort reicht die Schittung auch am weitesten
in den See hinaus. Die Pegel 1 und 11 liegen im Pro-
fil 1. Wahrend der Schiittung ins Wasser (bis 8. Juli
1972) verlaufen die Setzungen ungefahr gleichmassig.
In der Zwischenzeit, bis zum Beginn der Schuttung
uber Wasser, zeigt sich ein gewisses Abklingen der
Setzungen. Wahrend der Schiittung iber Wasser be-
schleunigen sich die Setzungen wieder, um nach deren
Beendigung wieder abzuklingen. Dasselbe wiederholt
sich noch einmal beim Schiitten der Auflast .

Die Verhéltnisse im Profil 2 sind ungefahr gleich. Die
zum Teil sehr betrachtlichen Setzungen der Pegel, be-
sonders in der ersten Phase wahrend der Schuttung ins
Wasser, lassen darauf schliessen, dass die Schlamm-
verdrangung stattgefunden hat.

Schuttmaterial

Die Kornverteilungskurven fiir das Material aus zwei
Stellen der Schittung sowie von drei Gewinnungs-
stellen wurden durch das kantonale Labor ermittelt.
Bei allen Proben handelt es sich um GM-Material mit
durchwegs sehr tiefer Plastizitat.

Sondierbohrungen

Kontrollbohrungen wurden in vier Profilen angeordnet,
und zwar in den Profilen O bis 4. Profil O zeigt als ein-
ziges einen Silt- und Faulschlammeinschluss von rund
1 m Machtigkeit. Profil 1 weist eine Schlammverdran-
gung von 6 m auf! Im Profil 2 wurden 2 m, im Profil 4
1 m Schlamm verdrdngt. Auch diese Resultate weisen
darauf hin, dass, bis auf einzelne Einschlusse, der an-

stehende Schlamm unter der Schittung verdrangt
wurde.

c) Folgerungen

Diese verschiedenen Kontrollen haben gezeigt, dass die
Schuttmethode «Schlammverdrangung» bei systemati-
schem Vorgehen erfolgreich durchfiihrbar ist.

Auf Grund des Verlaufs der Setzungskurven wird Ende
Juni 1972 festgehalten, dass aus Stabilitatsgrinden die
Auflast entfernt werden darf, dass aber bei langerem
Belassen die sicher zu erwartenden Nachsetzungen
kleiner sein wirden. Gleichzeitig mit dem Abtrag der
Auflast muss die Schittung profilgerecht fertiggestellt
werden. Um weitere Kontrollen zu ermoglichen, mus-
sen die alten Setzungspegel, die bei dieser Arbeit sicher
untergehen werden, durch neue ersetzt werden.

5. Ausfiuhrung und Kontrolle der Nacharbeiten

a) Ausfuhrung der Nacharbeiten

Ende Juni 1972 wurde die Auflast zur Abtragung frei-
gegeben. Anfangs Juli wurde, entgegen unseren An-
weisungen, das Auflastmaterial (iber die Boschung in
den See gestossen, da die irrtimliche Meinung be-
stand, die Schiittung misse wegen einer Projektande-
rung verbreitert werden. Wie vorauszusehen war, fielen
alle alten Pegel aus. Im Laufe des Herbsts setzte sich
diese angehangte Anschuttung bis 1 m, da ihr Fuss
nicht mehr den Schlamm verdrangen konnte, sondern
nur auf ihm auflag. Zwischen den Profilen 1 und 2 zeig-
ten sich im September Risse langs der Schuttnaht. Des-
halb wurde beschlossen, auf die Promenade zwischen
den Profilen 1 und 2 die Auflast Il von rund 1 m Méach-
tigkeit aufzubringen und ein neues Pegelnetz zu verset-
zen. In den Profilen O bis 4 wurden die Pegel O bis 4 am
Fahrbahnrand, die Pegel 20 bis 24 an der seeseitigen
Schittkante und die Pegel 11 bis 14 in der Auflast Il
zwischen den Profilen 1 und 2 gesetzt und ab 22. De-
zember 1972 unter Kontrolle genommen.

b) Kontrollen
Profilkontrollen

Im Fruhjahr 1973 wurde in den Profilen O bis 4 der im
Juli 1972 beim Abstossen der Auflast hergestellte Zu-

Abb. 2. Profil 1 fir die Nach-
arbeiten, Verlauf der Setzungen
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stand aufgenommen, und zwar wieder mittels Ramm-
sonde vom Eise des zugefrorenen Sees aus. Ebenfalls
ist die am 20. Dezember 1972 fertiggestellte Auflast ||
inden Profilen 1 und 2 zu erkennen (Abb. 2).

Verhalten der Setzungspegel

Zuerst seien die Setzungen in den einzelnen Schnitten
dargestellt:

Profil 1 (Abb. 2)

Die Auflast | ist abgestossen; die neue Anschuttung
liegt auf der Boschung der alten Schiittung und dem
Schlamme auf. Pegel 1 am Fahrbahnrand ist nach der

Abb. 3. Verlauf der Pegel O bis 4

Abb. 4. Verlauf der Pegel 11 bis 14

Abb. 5. Verlauf der Pegel 20 bis 24
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Auftauperiode und dem Ansteigen des Seespiegels um
rund40 cmumrund 10 mm gestiegen. Der Pegel 11 am
Rande der Auflast Il setzte sich um 20 mm, Setzung
klingt ab. Der Pegel 21 (Schiittrand) setzte sich nach
der Auftauperiode 20 mm, Setzung klingt ab.

Zum Schluss seien die Pegelsetzungen in Schnitten
parallel zu der Strassenaxe verglichen:

Pegel O bis 4 (Abb. 3)

Diese am seeseitigen Strassenrand liegenden Pegel zei-
gen, dass die alte Schuttung praktisch konsolidiert ist
und durch die Anschittung des Auflastmaterials | see-
seitig nicht mehr gestort wurde. Die Hebung einiger
Pegel um rund 10 mm konnte die Folge der Seespiegel-
erhohung um 40 cm sein, wurde doch dadurch infolge
Zunahme des Auftriebs die Belastung des Untergrunds
durch die Dammschuttung verringert. In den Profilen O,
1 und 4, die diese Anhebungen verzeichnen, zeigten die
Sondierbohrungen unter dem Schuttmaterial eine
Schicht von rund 1 m Faulschlamm (Profil 0), vertorfter
Lehm und Sand (Profil 1) und kiesig siltiger Sand und
Moranelehm (Profil 4), also eine elastische Schicht,
wahrend in den Profilen 2 und 3 die Schuttung direkt
auf Grundmorane aufliegt.

Pegel 11 bis 14 (Abb. 4)

Diese Pegel liegen in der kritischen Zone zwischen Pro-
fil 1 und 2, wo sich die Anschuttung schon vor dem
Setzen der Pegel um 0,8 bis 1 m gesenkt hatte und wo
deshalb die Auflast I angeordnet worden war. Die
grosste Setzung weist der in Profil 2 liegende Pegel 14
auf (rund 100 mm). Das Setzungsmass nimmt kontinu-
ierlich gegen das Profil 1 hin ab bis zu Pegel 11 in die-
sem Profil mit einer Setzung von 25 mm.

Pegel 20 bis 24 (Abb. 5)

Auch aus dieser Zusammenstellung der Pegel an der
Schittkante in den einzelnen Profilen sieht man, dass
die grosste Setzung im Profil 2 bei Pegel 22 auftritt und
zwar mit 55 mm. Nach beiden Seiten klingen die Set-
zungsmasse ab, namlich in Richtung St.-Moritz-Bad
Profil 1 (Pegel 21) mit 40 mm und Profil O (Pegel 20)
mit 20 mm und in Richtung Bahnhof Profil 3 (Pegel 23)
und Profil 4 (Pegel 24) mit 40 mm. Alle Setzungen
scheinen abzuklingen.

c) Folgerungen

Die Kontrollen haben ergeben, dass der alte Schiittkor-
per im Strassenbereich durch die unprogrammgemasse
Anschuttung des Auflastmaterials nicht gestort wurde,
im Bereich der Promenade jedoch neue Nachsetzungen
durchmachte infolge der neuen, angehdngten An-
schuttung, die den Schlamm nicht mehr verdrangen
konnte, nicht zuletzt weil sie aus einer Hohe von meh-
reren Metern ins Wasser eingebracht wurde. Diese An-
schittung wirkte in diesem seeseitigen Bereich wie
eine Auflast.

Durch die Auflast Il zwischen den Profilen 1 und 2
konnten die Setzungen an dieser kritischen Stelle be-
schleunigt werden. Falls die Setzungen bis Ende Juni
1973 weiter abklingen, wird mit dem definitiven Her-
stellen der Promenade und des Boschungsschutzes be-
gonnen werden konnen.

Dieses Beispiel der Seeschiittung St. Moritz zeigt deut-
lich, dass durch die Wahl eines geeigneten Bauvor-
gangs, der jedoch eine intensive Uberwachung der
Ausfluihrung erfordert, eine fur den Bauherrn kostenspa-
rende LOosung realisiert werden kann.



Ch. Schaerer, ing. dipl. EPFZ/SIA, chef de
section |GB, Zurich

L'aménagement du Sarganserland (NOK 75%, SAK
25%) est situé dans le Calfeisental, partie méridionale
du canton de Saint-Gall. Les installations turbinent les
eaux de la Tamina et de la Seez ainsi que cing de ses
affluents du Weisstannental, en deux paliers, entre
les cotes 1335 et 510 m sur mer.

Le palier supérieur, avec un bassin versant de 96,7 km?
est prévu pour fournir de I'énergie de pointe et peut de
ce fait étre exploité en combiné pompe — turbine entre
Gigerwald et Mapragg. Il comprend le barrage-volte
et le bassin de Gigerwald (retenue a la cote 1335,0
volume utile 33,4 Mio m?3), galerie sous pression,
chambred’équilibre, puitsincliné etcentralede Mapragg
combinée avec le barrage-poids du bassin de com-
pensation. Chute brute de 483 m, 3 unités verticales
Francis, Qi = 75 m?3, puissance installée 280 MW,
alternateurs — moteurs et pompes pour un débit total
de 36 4 25 m3/h.

Le palier inférieur utilise les apports du palier supérieur
et, en plus, ceux du bassin-versant intermédiaire de
62,4 km?2. Les installations, commandées automatique-
ment depuis la centrale de Mapragg, sont dimen-
sionnées pour un débit max. de Q = 30 m3¥/s. La
centrale de Sarelli avec 2 unités verticales Francis a
une puissance installée de 90 MW. Restitution des
eaux dans le Rhin a la cote 510 m sur mer.
L'exploitation est congue en tandem avec les centrales
nucléaires; production annuelle 526 mio kWh, dont
60% en été, 40% en hiver; consommation des pompes:
342 mio kWh.

La géologie de la vallée de Calfeisen est relativement
simple: calcaires schisteux recouverts sur les pentes
d'éboulis et de dépbts alluvionnaires ainsi que de
moraines. Nous retenons 3 problémes géotechniques
qui se sont présentés dans la phase du projet des
ouvrages, a savoir:

1. stabilité des versants pour la construction du bar-
rage de Gigerwald et de la prise d’eau,

2. stabilité du versant rive droite du bassin de com-
pensation de Mapragg,

3. fondation et fouille pour la Centrale de Sarelli.

1. Gigerwald

La pente naturelle des éboulis de pente sur le versant
rive gauche, est de 36°. La construction de la prise
d’eau, intégrée dans la fondation du barrage-volte,
conduit localement & un raidissement du talus a 38°
en moyenne, sur une hauteur de 110 m en chiffres
ronds. Baignant dans la retenue future, ce talus sera
soumis aux effets des variations du plan d’eau. Sa
stabilité doit étre assurée de facon permanente, un
éventuel glissement menacerait d’obstruer la prise
d'eau.

Sur la rive droite, I'étude porte sur la stabilité de la
pente du terrain aprés excavation pour fonder le
barrage. 1l s’agit donc d'une situation provisoire
(2 ans) et sans |'effet de la retenue.

Trois échantillons des matériaux caractéristiques ont

L'aménagement
hydroélectrique du
Sarganserland

Quelques problémes géotechniques

été examinés au laboratoire. Ce sont des éboulis de
pente et, dans la partie inférieure rive droite, des dépots
alluvionnaires. Leur granulométrie ne varie que fort
peu (fig. 1). Les courbes Proctor (fraction inférieure a
10 mm) par contre, sont manifestement différentes.

Arg) Limon Sable Gravier Cailloux

100 ‘ //47

80

Mat. 3 /
60 / ——
40— —_— —
r
X | =]
» /_,._—
R}
3
€ 0 '-—_"'-""/
3
o 00 — : ——
@ |
8 60
€ _ Mat 4
= 60

40

; ’/#

0
0007 0002 0006 002 006 02 06 2 6 20 60 200

Diameétre des grains en mm

Fig. 1. Granulométrie de 2 échantillons examinés, écrasement
des grains au cours du compactage et des essais triaxiaux

Gigerwald. Granulométrie des matériaux avant (—————) et
aprés (————) I'essai triaxial

L'échantillon prélevé sur la rive gauche (2) présente
des caractéristiques de compactage inattendues pour
un tel matériau: y, =2,16t/m? S =59% (fig.2).
Les éboulis rive droite ont une légére plasticité (w, =
30,4%; 1, =94%), ce sont des graves argileuses
(GC-CL) alors que les deux autres matériaux sont des
graves limoneuses (GC—ML). Les composantes gros-
siéres sont massives a schisteuse avec les arétes vives
ou légérement arrondies.

La résistance au cisaillement de chacun des matériaux
a été examinée dans |'appareil triaxial o 25 cm (F =
500 cm?) avec la granulométrie compléte ( @max =
70 mm) et une mise en place par vibration.

Les résultats sont représentés a la figure 2 et compilés
au tableau 1 ci-dessous.

Tableau 1. Résultats des essais de laboratoire

k(o < k
10 mm) (granul.compl.)
Mat  yt/m? @ ° ckg/cm? cm/s cm/s
1 2,28 38,5 1,2 8,10¢ 1,4-1072
2 2,24 37 1.4 210°° ~1,0-10"2
3 2,25 38,5 1,6 1,107 1,0-102
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Fig. 2 Courbes Proctor et résultats de l'essai de cisaillement
triaxial

Concernant le terme de cohésion c, relevons qu’il
s'agit pour les trois matériaux du phénomeéne d’inter-
clavage (interlocking, Verzahnungskohéasion). L’exa-
men visuel des échantillons aprés I'essai triaxial a
révélé que la fraction «gravier» et «cailloux» était
fracturée suite au compactage et a I'écrasement pen-
dant l'essai triaxial. Les granulométries (fig. 1) ren-
seignent sur cet effet.

La perméabilité a été déterminée d'une part sur des
échantillons de 8 cm de diamétre avec les grains infé-
rieurs 3 10 mm compactés selon Proctor et, d'autre
part, sur des échantillons de 25 cm de diamétre avec
granulométrie compléte. L'écart est de I'ordre de 1072
Les recommandations suivantes résultent des investi-
gations:

Pour les calculs de stabilité, il convient d’introduire
les valeurs des coefficients caractéristiques de

@' = 38°; ¢’ = 0 pour la rive gauche
@' = 38°; ¢’ = 0,5 kg/cm? pour la rive droite
k =110"2cm/sety = 2,25t/m?

Les valeurs de la perméabilité k et de la densité appa-
rente y sont a vérifier sur place.

Le talus rive droite, de nature temporaire, peut étre
dressé a 45°, une protection contre les chutes de
pierres est indispensable.

Pour la rive gauche, le coefficient de sécurité devrait
étre de l'ordre de 1,25 a 1,3, compte tenu des effets
de la retenue.

2. Mapragg. Stabilité du versant rive droite du bassin
de compensation

L'exploitation du palier supérieur Gigerwald—Mapragg
comme aménagement d’accumulation par pompage
(Pumpspeicherbetrieb) provoque des oscillations du
plan d'eau de I'ordre de 13 m selon un rythme hebdo-
madaire, entre les cotes 865 et 852 m sur mer, au-
quelles se superposent des variations quotidiennes
plus petites.

Le flanc droit de la vallée de la Tamina est constitué
par des dépoOts alluvionnaires (Stauschotter). La pente
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du talus est proche de la limite et les futures variations
du plan d’eau rendent la stabilité encore plus précaire,
menacant en particulier la route de Vattis. L'étude
entreprise au stade du projet devait élucider les trois
questions suivantes:

1. Les variations du plan d'eau sont-elles a méme de
provoquer des glissements du talus?

2. Si oui, quelle est I'ampleur prévisible de ces mouve-
ments et ol se trouvent les parties les plus affectées?

3. Quelles mesures confortatives peuvent étre prises
pour éviter de tels désordres?

Fig. 3. Situation du bassin de compensation de Mapragg avec
les 4 saignées de reconnaissance et la zone & recouvrir avec un
tapis drainant
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Fig. 4. Granulométries des divers échantillons examinés, groupés
en 4 matériaux-type

1 ML:
2 SM-ML: Sable limoneux avec gravier (beaucoup de fines)

Limon avec grave

3 { GM-ML: Grave limoneuse (avec beaucoup de fines)

GMyo): Grave limoneuse (avec peu de fines, partie
supérieure)
GM,): Grave limoneuse (avec peu de fines, partie
4 inférieure)
GW: Gravier propre

La situation (fig. 3) montre I'emplacement des 4
saignées de reconnaissance, de 05 a 2,5 m de pro-
fondeur, ouvertes en escalier, pour prélever 34 échan-
tillons examinés au laboratoire et effectuer 26 essais
de densité apparente et 17 essais de perméabilité sur
place.

L'hétérogénéité des dépoOts alluvionnaires, — qui vont
de limons argileux (ML—CL) aux graves grossiéres
(GW ou GP) — apparait clairement dans leur granulo-
métrie (fig. 4).

Le matériau en place est en grande partie trés com-
pact. La densité apparente humide moyenne est de
I'ordre de 2,23 t/m® (1,72-2,45). La moyenne des
essais de perméabilité «in situ» est de l'ordre de
k =10"2cm/s (5,10-2-2,10"%) avec des parties pra-
tiqguement étanches. Des venues d'eau n'ont été ob-
servées que dans la saignée «Cy».

Le prélevement des échantillons s’est fait de facon
systématique. De ce fait, I'examen des courbes granu-
lométriques a permi d‘établir la répartition des divers
types de sol. Les limons sables et graves alluvionnaires
se présentent environ avec une fréquence de |'ordre de
Ve ai ©/e

L'étude de la résistance au cisaillement dans |'état
actuel (série A) et aprés la mise en eau (série B) s’est
faite dans I'appareil triaxial sur les quatre types de
matériaux caractéristiques. Les éprouvettes de 10 cm
de diameétre avec grains inférieurs a 10 mm ont été
compactés selon Proctor.

La série A: teneur en eau naturelle, compactage a la
densité apparente naturelle (valeurs rapportées a la
fraction inférieure a 10 mm).

La série B: teneur en eau quelques pour cent supérieure
a lI'optimum Proctor standard; compactage jusque dans
le domaine de saturation de S = 75 a 90%.

Les courbes Proctor des quatre matériaux-type ainsi
que les points correspondants a I'état des éprouvettes

avant l'essai triaxial sont représentés dans les figures
5 et 6.

Trois types d'essais furent réalisés dans I'appareil
triaxial, a savoir:

— Essai — B c'est-a-dire mesure de |'accroissement
de la pression intersticielle A u lorsque la pression

de consolidation o, croit de A ¢ = 0,5 kg/cm?,
B étant défini comme B = Au 3
JANIA

— Essai de consolidation jusqu'a o, = 6 kg/cm? avec
mesure volumique de I'eau expulsée.

— Essai de cisaillement consolidé — non drainé, mesure
de A h et A V sous o'—a’, (déviateur).

Groupes des
4 malériaux-

types

1,54 [ - VL0 WY 1Py ]
10 20

Fig. 5. Courbes Proctor des 4 matériaux-type

Densité séche y,en t/m?
Teneur en eau wen %

Poids du piston 2490g
Poids du moule 2055 g
Hauteur de chute 30,5 cm

Nombre de coup par couche 25

Nombre de couches 3

Moule cylindrique @ 10cm, h =11,45¢cm
Volume de I'éprouvette pesée 900 cm?

25—
A Séric d'essais A
B = sériec d'essuis B
® = Groupe 4
s =
A = " 2
% = " 1
20 coA® = Wopt
A vz
100
S0
N 80
70
15 2Q
0 10 20

Fig. 6. Etat des éprouvettes pour les essais triaxiaux
Densité seche y4 en t/m?
Teneur en eau w en %
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Les résultats suivants ont été obtenus: selon la pré-
paration des éprouvettes et le type de matériau, le
coefficient B varie de 0 a 0,1 et de 0,2 a 0,7 pour le
mat. 1, resp. de 0,1 a 0,25 et atteint 0,8 pour le
matériau 4.
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Fig. 7. Détermination de I'angle de cisaillement @ (contraintes
efficaces)

865.0 Retenue

' _

852.0 Niveau inférieur
¥ d’exploitation

Fig. 8. Coupe schématique du tapis

drainant

A Déblai

1 Drainage (mat. d’excavation en
rocher)

2 Drainage et surcharge (matériau
d’excavation en rocher) ou
seulement surcharge

3 Surcharge (mat. dépots

alluvionnaires)

Sur le diagramme (fig. 7), sont reportés en termes de
contraintes efficaces: en abcisse, le centre de cercle
(0 +ay)

le déviateur (G—‘;U—:")
Cette représentation permet de définir I'angle J et,
avec la relation tg 6 = sin @', la valeur de l'angle
@' = 40° pourc’ = 0.

La vérification par le calcul de la stabilité du versant
s'est faite d'aprés Janbu pour deux profils caracté-
ristiques (saignées A et C) en introduisant les valeurs
suivantes pour les coefficients déterminants des dé-
pots alluvionnaires (Stauschotter):

de Mohr a la rupture pour (oy—0; )max €N

ordonnée pour (0'y70";) max

Densité apparente humide y = 220t/m?
Angle de cisaillement efficace @ = 40°
Cohésion efficace ¢ =0

Perméabilité (moyenne) k =1023a10"%cm/s

On a examiné la géométrie actuelle du talus et celle
aprés renforcement par un tapis drainant, en tenant
compte d’'un courant de percolation suite a la mise en
eau et un abaissement rapide.
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L'épaisseur du tapis drainant a été déterminée selon le
critére que la stabilité du talus, dans les conditions
défavorables de charge, aprés la mise en place du
tapis drainant, devrait présenter au moins le méme
degré de sécurité que le talus naturel avant les
travaux.

En conclusions:

— Le versant rive droite, avant la mise en eau, est a la
limite de I'équilibre. La mise en eau et I'abaissement
rapide du niveau de retenue provoquent des glisse-
ments.

— Tout le versant, constitué par des dépots alluvion-
naires (Stauschotter), est a considérer comme
instable. La masse peut étre estimée a 0,5 mio m?,
la surface de glissement la plus probable passant a
5 a3 10 m de profondeur.

— Les mesures confortatives indispensables consistent
en un tapis drainant et une surcharge au pied du talus
(fig. 8), avec une pente de 5:9 dans la partie
située entre les niveaux d’'exploitation et 3:4 dans
la partie au-dessous de la cote 852,0 m sur mer.

Les zones 1 et 2 (fig. 8) doivent, au point de vue du

matériau, garantir un bon drainage; la zone 3 doit

avant tout constituer un contrepoids.

Nous avons été appelés a examiner au stade d'exécu-

tion les déblais de la galerie d’amenée Gigerwald—

Mapragg, creusés par une fraiseuse dans le calcaire,

en vue de leur utilisation pour le tapis drainant, zone 1

(fig. 8).

Il s’agit, selon le mode de tamisage, d'une «grave

propre (GW)» ou d’une «grave limoneuse avec peu de

fines (GM)». Les éléments de plus de 10 mm sont
oblongs, en partie fragiles.

L'aspect fin du matériau a trompé quant a sa perméa-

bilité. Sa granulométrie est représentée a la figure 9.

Elle présente la particularité, que par suite du processus

d'extraction, les grains supérieurs 8 1 mm sont recou-

verts d'une couche de poussiére fine.

Tomisé a sec
—-—— Tamisé mar voie humide (poussiére récupérée)
------- Materiqu Lavé [(sans poussidre)
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Fig. 9. Granulométrie des déblais de galerie creusée par fraiseuse
dans le calcaire

La perméabilité du matériau, non lavé, compacté est de
I'ordre de kK = 2-10"' cm/s. L'élimination des parti-
cules inférieures a 5 mm triple la perméabilité.

La résistance au gel est satisfaisante.

3. Sarelli, fondation et fouille pour la centrale

14 sondages ont été exécutés pour obtenir les données
géologiques et géotechniques nécessaires a l'ingé-
nieur pour fixer I'implantation de la centrale de Sarelli



Fig. 10. Coupe en long de la
centrale Sarelli avec profil
géologique

Roche

(Calcaire de
Seewern)

“ H Eboulis de pente avec blocs
L/;/_/_,] Ap, Transition éboulis — alluvions

J D Couche de recouvrement

et définir le type de fondation approprié au site, au
pied de la paroi de rocher. Au total 59 échantillons ont
été prélevés puis examinés au laboratoire et 61 essais
ponctuels de perméabilité exécutés in situ. L'analyse
sommaire des renseignements fournis par les sondages
au cours de leur exécution a permi de centrer trois
problémes principaux de génie civil qui se posent ici,
a savoir:

— le rabattement de la nappe aquifére,

I'enceinte de la fouille,
la connection de la conduite forcée a la centrale.

Le sous-sol est composé d’alluvions fluvio-lacustres
et, au pied de la paroi de rocher méme, d'éboulis avec
une zone de transition entre ces deux dépdts. Les
alluvions du Rhin sont en grande partie des graviers
sableux propres de compacité moyenne dans les
couches supérieures et trés perméable. lIs deviennent
plus sableux et trés compacts en profondeur. Un
sédiment lacustre avec une lentille argilleuse (C dans
le profil fig. 10) a été rencontré entre 24 et 26,5 m

Tableau 2. Résultats des essais de laboratoire

de profondeur dans le sondage 10. Une analyse au
carbone C,, est en cours sur un morceau de bois
fossile. Ce résultat renseignera sur les dates et la
durée de sédimentation des 25 derniers métres de la
vallée du Rhin.

Les éboulis de pente sontdesgraviers sableux alimo-
neux avec intercalations argileuses et blocs. Les com-
posantes grossiéres sont anguleuses.

Les essais ont donné les valeurs moyennes suivantes
compilées au tableau 2, pour les coefficients des
diverses couches du sous-sol.

La nappe phréatique dépend du Rhin; elle se trouve a
environs 5 m sous le niveau du terrain. Les essais de
perméabilité ponctuels dans les sondages présentent
une grande dispersion comme le renseigne la figure 11.
On constate cependant que la perméabilité a tendance
a diminuer (1 a 2 puissances de 10) en profondeur,
avec une valeur de env. Kk = 5-10"2cm/s a 30 m.
Deux solutions ont été étudiées pour la fouille, I'une
talutée avec paroi étanche, |'autre avec paroi moulée
dans le sol de 26 m de profondeur, retenue par les

%]
Matériau w b2 Vs wy w, I, selon USCS
% t/m? t/m? % % % Dhawan
grossiére 39 GW / GP
A Alluvions 7,2 234 2,74 — - —
sableuse 38 GM
fin 31 Sm [ SP
B Sable peu de gravier 20,6 2,06 2,74 —_— — — 35 ML/ SM-ML
beaucoup de gravier 36 SM-SC
fin 24
C Dépét 31,8 1,94 2,78 34,9 21,4 13,5 CL
lacustre avec gravier 28
maigre 4,9 2,44 38 GM/GC/GW
H Eboulis 2,75 21,2 14,3 6.8
gras 12,7 2,06 34 GM-ML/ GM-CL
Ap Mat. zone de transition — — 2,74 —— - — 39 GM / GP
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Profondeur [m]

Verankerte Elementwande
in Graubunden

Im Beitrag wird Gber eine unkonventionelle Bauweise
von verankerten Baugruben- und Hangsicherungen
berichtet, die als verankerte Elementwande bezeichnet
werden. Es hat sich gezeigt, dass diese Baumethode in
bezug auf Baukosten, Larm und Ausfuhrungszeit oft
grosse Vorteile bietet. Es wird tiber den Bauvorgang
und einige ausgeflihrte Baustellen berichtet. Schliess-
lich werden die Annahmen und Grundsatze der stati-
schen und erdbaumechanischen Berechnungen be-
schrieben.

1. Aligemeine Erlauterungen liber
die Elementwand

Die verankerte Elementwand ist im Prinzip eine Unter-
fangungswand, bei der die Erddriicke durch Veranke-
rungen ubernommen werden. Anhand der Abbildung 1

PHASE 2E PHASE 3C
A T . :h\\-\ﬂ
PHASE 3A PHASE 30
\;i B . . A ;
T AT N S
PHASE 3B PHASE 3E
f . . T (
A - A

Abb. 1. Typischer Bauvorgang bei einer verankerten Elementwand
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Fig. 11. Résultats des essais de perméabilité effectués sur place

ancrages. Cette derniére variante est plus économi-
que, en particulier en ce qui concerne les pompages
et les volumes a excaver.

L'exhaure est prévu par deux puits qui seront utilisés
en fin de travaux pour les pompes de relevage de la
centrale. Les dimensions de la fouille sont renseignées
a la figure 10.

La prolongation de la paroi moulée dans le sol
jusqu’au rocher permet de raccorder la conduite
forcée a la centrale sans difficultés.

En établissant le bilan des forces pour |'ouvrage
terminé, on constate que la construction est plus légére
que le poids des excavations. Il n'y aura donc pas de
tassements.

Le succés de cette construction, comme dans tous
les travaux de génie civil, dépendra dans une large
mesure de la qualité de son exécution.

Pour conclure nous tenons a remercier le maitre
d’'ceuvre et tout ses collaborateurs ainsi que ceux de
notre Institut qui ont fourni les éléments de cet exposé.

Dr. L. Otta, dipl. Ing., c/o Stump Bohr AG, Zirich

wird der typische Bauvorgang bei einer verankerten
Elementwand beschrieben.

Sobald eine bereits erstellte Elementreihe verankert und
vorgespannt ist, wird die Baugrube um eine Element-
hohe tiefer ausgegraben, wobei bei der Wand eine
zweckmassige Boschung behalten wird. Darauf wird
mit dem Trax auf die Lange jedes zweiten oder dritten
Elements die Boschung abgegraben und das Element
erstellt. Nachher werden die zwischenliegenden Ele-
mente gefertigt. Der horizontale und vertikale Verbund
der Elemente wird durch Uberlappen der Stahleinlagen
erreicht.

Nachdem die ganze Elementreihe ausgeflihrt ist, wer-
den Ankerbohrungen erstellt, die Anker eingebracht,
injiziert und nachher vorgespannt. Der bereits beschrie-
bene Bauvorgang kann sich bei der Herstellung der
nachsten Reihe wiederholen.

Die ersten verankerten Elementwande wurden in Basel
im Jahre 1965 mit Duplex-Ankern ausgefuhrt. Seitdem
hat sich diese Bauweise in einigen Gebieten der
Schweiz derart ausgebreitet, zum Beispiel in Basel,
Brugg, Zurich, Chur, Genf, Vevey, dass zurzeit jahrlich
In der Schweiz rund 13 000 m? verankerter Element-
wande erstellt werden. Durch die Tochtergesellschaf-
ten der Firma Stump Bohr AG wurde diese Bauweise
auch erfolgreich in anderen Landern eingeleitet, wie
zum Beispiel in Spanien, Deutschland und Venezuela.
Die zeitlichen Vorteile dieser Bauweise liegen darin,
dass vor dem eigentlichen Aushub keine Ramm- oder
Bohrarbeiten mit speziellen Geraten unternommen
werden mussen. Bei genligend grosser Baugrube hangt
der Baufortschritt nur von der Anzahl der Elemente, die
taglich ausgefiihrt werden konnen, ab. Besonders vor-



teilhaft ist diese Bauweise in Fallen, wo die Element-
wand nicht nur flur eine Baugrubensicherung dient,
sondern wo diese gleichzeitig auch als Bauwerkteil be-
natzt werden kann.

Arbeitstechnischer und wirtschaftlicher Vorteil er-
scheint in Fallen, wo grossere Felsblocke vorkommen,
zum Beispiel beim Hangschutt oder Morane, wie dies
im Kanton Graublinden haufig der Fall ist und wo mit
anderen Verfahren viele und teurere Meisselstunden
verrechnet werden. Bei dem Elementwandverfahren
konnen ohne Schwierigkeiten solche Hindernisse
durch Sprengen in der Baugrube bewailtigt werden.
Verankerte Elementwande kann man nicht ohne wei-
tere vorbereitende Massnahmen in lockergelagertem
Boden oder unter dem Grundwasserspiegel ausfiihren.

2. Beispiele aus Graubiinden und
Konstruktionsdetails

a) Sanierung des Cavagliasco-Tunnels (Abb. 2)

Eine der altesten Elementwande in Graublinden ist die
im Jahre 1968 erstellte, permanent verankerte Element-
wand, die zur Beseitigung des Cavagliasco-Tunnels an
der Berninabahn diente. Dieser Tunnel war durch den
Kriechdruck des Hangschuttes so deformiert, dass er
betriebsunfahig wurde. Die Verankerung musste in die-
sem Fall den vollen Kriechdruck tibernehmen. Die Ele-
mentwand wurde von der Firma Prader & Co. in Chur
unter der Bauleitung vom Ingenieurbliiro Fanzun in
Chur erstellt.

Die Rhatische Bahn verfolgt stindig das Verhalten der
Wand und der Anker durch Vermessungen und Nach-
kontrollen der Vorspannkraft. Nach den Ergebnissen,
die uns zur Verfligung gestellt worden sind, zeigt sich,
dass die Verschiebung der verankerten Wand bisher
4 mm betrug, wobei das Terrain links und rechts von
dieser Wand sich zirka um das Dreifache bewegt hat.

b ) Hangsicherung fir Neubau des Frauenspitals Fon-
tanain Chur (Abb. 3)

Fir die Hang- und Baugrubensicherung des neuen Ge-
baudes fur das Kantonsspital in Chur wurde eine per-
manent verankerte Elementwand ausgeflihrt. Der Vor-
schlag wurde in Zusammenarbeit mit dem Ingenieur-
buro Liesch ausgearbeitet und die Wand wurde von der
Bauunternehmung Zindel in Chur erstellt. Die Baustelle
befindet sich auf einem alten Hangschuttkegel unter-
halb des bestehenden alten Spitals. Der Baugrund be-
steht aus unregelmassig gelagertem Hangschuttmate-
rial van Silt bis zu mehreren Kubikmeter grossen Fels-
brocken, in deren Umgebung auch kleinere Hohlraume
gefunden wurden. Die Aushubtiefe betrug etwa 16 m,
wobei firdie Wand Elementgrossen von 3,25 x 1,90 m
gewahlt wurden.

Grmdriss‘

h

Abb. 3.

Frauenspital Fontana in Chur:
Situation, Schnitt und gemes-
sene Verschiebungen

- 43.00m——
it threite: 3.25m
Blementie 18om

Abb. 2. Eliminierung des Cavagliascotunnels der Berninabahn
durch verankerte Elementwand

Um die Gefahr von Rissbildung an dem alten Gebaude
zu verringern, wurde mit 1,2fach erhohtem aktivem
Erddruck gerechnet. Mit dem Zweck, genaue Aussagen
uber das Verhalten des Erdreichs wahrend des Aushubs
zu bekommen, wurden hinter der Wand zwei Bohrun-
gen ausgefuhrt, in die ein vierkantiges Messrohr ver-
setzt wurde, dessen Bewegungen geodatisch und mit-
tels eines Neigungsmessers erfasst wurden (Abb. 3).
Auf diese Art war es moglich, noch vor dem Aushubbe-
ginn eine Nullmessung auszufihren und die Bewegung
des Erdreichs wahrend der Aushubarbeiten und dem
Erstellen der Elementwande zu verfolgen. Zusatzlich zu
dieser Messung wurde noch die Vorspannkraft einiger
Anker periodisch kontrolliert. Zusammenfassend kann
ausgesagt werden, dass keine Vertikalbewegungen
festgestellt wurden. Hingegen zeigte die mit dem Nei-
gungsmesser gemessene Verformung des Erdreichs
ziemlich Uberraschende Ergebnisse, wie aus dem Bild
zu entnehmen ist. Die rickwartige Verschiebung der
Wand ist wahrscheinlich auf grossere Vorspannkrafte
und eventuelle Hohlraume zurtickzufuhren. Die geoda-
tisch verfolgten Verschiebungen der Wandkrone betru-
gen 1,1 cm. Am alten Gebaude konnten keine Risse
festgestellt werden. Die Ankerkopfe sind noch zugang-
lich, werden standig kontrolliert und erst nach einer ge-
wissen Zeit einbetoniert. Die Arbeitskraft fiir diese
Duplex-Anker, Durchmesser 32 mm, betrug 45 Ton-
nen.

c) Arosa, permanent verankerte Elementwande
(Abb. 4)

Der dritte Fall behandelt eine permanent verankerte
Elementwand in Arosa. Auch bei dieser Wand muss der
Erddruck von der Verankerung Gibernommen werden.

Schnitt A-A

= 325°
=2.0Mp/m3
;:K = 0.0Mp/m?
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Elementbreite : 3.50m
hohe : 1.50m

Wandlange :44.00m

Die Arbeiten wurden von der Arbeitsgemeinschaft
Th. Bertschinger AG und G. Lazzarini & Co. AG ausge-
fuhrt. Nachdem die obere Elementwand ausgefiihrt
war, hat man Setzungen und Bewegungen der Wand
beobachtet. Die Baustelle, wie librigens der grosste Teil
von Arosa, befindet sich in einem Hang, wo durch Zer-
fall von Serpentingebirge alte Abstlrze entstanden sind.
Heute wird in diesem Gebiet eine Kriechbewegung von
rund 0,5 cm pro Jahr gemessen. Bis zum Vollaushub
der Baugrube wurden in der Mitte der oberen Wand
grosste Bewegungen in der Grossenordnung von 8 cm
in horizontaler Richtung und 5 cm in vertikaler Rich-
tung gemessen.

Die Krone der unteren Wand bewegte sich horizontal
7 cm. Das oberhalb der Hangsicherung liegende Ge-
baude hat sich ungefahr um die Halfte der Wandkro-
nenbewegung verschoben, weist aber keine Risse auf.

MUHLBACH BEST. VILAN

~ s
R
nm— ~ -
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— 5 =75 - Vorspannung gegen
P o T die Kellerwand
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zwei [-ev. C-Trager

§ - 350
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Abb. 5. Chur: Baugrubenumschliessung fiir Neubau Vilan
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Abb. 4.

Arosa: Hangsicherung mit
permanent verankerten
Elementwanden

»

Gebaude

=3
= 2.3Mp/m3
:5 = 0.0Mp/m?2

Diese Bewegungen sind auf die durch Hangwassersik-
kerungen aufgeweichten und verwitterten Schichten
im Boden und auf das Kriechen des ganzen Hangs zu-
ruckzufuhren.

Nachdem die Elementwand in ihrer ganzen Hohe er-
stellt und verankert war und die waagrechten Draina-
gebohrungen bis 30 m Lange ausgefiihrt worden
waren, sind die Verschiebungen abgeklungen, so dass
die vorgesehene Uberbauung ausgefiihrt werden
konnte.

d) Vilan, Chur — Baugrubenumschliessung (Abb. 5)

Fir die Erweiterung des Gebaudes von Vilan wurde
teilweise unter dem Muhlebach eine Baugrube erstellt,
deren Sohle tiefer lag als die Fundamente des beste-
henden Gebaudes. Zusammen mit dem Ingenieurbtro
Jenatsch und Hegland wurde das Projekt der temporar
verankerten Wand ausgefuhrt. Die Elementwand wurde
von der Bauunternehmung Zindel erstellt.

Bei der Ausflihrung hat sich besonders die Anpas-
sungsmoglichkeit der Elementwand bei der Erstellung
der Verbindungsdurchstosse zum alten Gebaude ge-
zeigt. Der Boden besteht aus kiesigen Ablagerungen
mit grobem Geroll.

e) Konstruktionsdetails
zum Herstellungsvorgang der Elementwand:

Eine weitere Elementreihe wird in Angriff genom-
men, wobei alle dariiberliegenden Anker schon vor-
gespannt sind. Jedes dritte Element wird mit dem
Trax ausgehoben (Abb. 6).

Die freigelegte Bodenoberflaiche kann gleich nach
der Handaushubbereinigung mit einem Bindemittel
bespritzt werden (Abb. 6, links).

Die Armierung wird eingelegt und fur die richtige
Uberlappung der Armierung gesorgt (Abb. 7).

Die seitliche Schalung wird angebracht und das Ele-
ment ausbetoniert. Es ist vorteilhaft, in der ganzen
Baugrube die gleichen Ausmasse der Elemente zu
behalten, wobei die Anzahl der Anker in einem Ele-
ment entsprechend dem wirkenden Erddruck vari-
ieren kann. Der obere, schrage Teil der Schalung
dient nicht nur zum Einbringen der Betonmischung,
sondern der entstehende Betonkeil kann, mit zusatz-
licher Armierung versehen, nachher die Konsole fur
die Auflagerung der Decken bilden. Soweit die Kon-
sole nicht erwlinschtist, wird diese gleich nach dem
Erharten des Betons abgespitzt. Beide Falle sind
auch auf Abbildung 6 gut sichtbar.



Abb. 6.

Aushubvorgang bei der
Erstellung einer weiteren
Elementreihe

Bei allen besprochenen Beispielen wurden Duplex-
Anker verwendet, die bei dem permanenten Einbau auf
der ganzen Zuggliedlange einen Korrosionsschutz er-
moglichen, der auch nach dem Einbau kontrollierbar ist.
Die grossere freie Lange des Zuggliedes bei dem
Duplex-System ergibt zudem bei moglichen Kriechbe-
wegungen, die an den Hangen Graubundens sehr oft
vorkommen, bedeutend kleinere Spannungsdifferen-
zen alsbei Monoankern.

Abb. 7. Einlegen der Armierung

3. Generelle Berechnungsgrundlagen

Im weiteren wird kurz auf die erdbaumechanischen und
statischen Berechnungen der verankerten Element-
wand eingegangen.

Normalerweise wird zuerst die Summe des aktiven Erd-
druckes aus allen Bodenschichten berechnet. Im Fall,
dass sich neben der Elementwand ein bestehendes Ge-
baude befindet, was sehr oft auftritt, wird miteinem er-
hohten, aktiven Erddruck gerechnet, um die Bewegun-
genim Erdreich klein zu halten.

Die Voraussetzung, damit es im Boden zu einem akti-
ven Erddruck kommen kann, ist die Aktivisierung des
Erddruckes entlang einer kritischen Gleitflache durch
eine kleine horizontale Bewegung, wobei die Annahme
des Reibungswinkels 6 zwischen der Wand und dem

kritische Gleitfldchen

——  Schwergewichtsmauer

——— gespriesste Wand

Einfluss der Stitzkraftrichtung § aut

den Koeffizient des aktiven Erddruckes Aa verankerte Elementwand

Abb. 8. Einfluss der moglichen Wandreibung auf den Erddruck-
beiwert

Boden die Grosse des aktiven Erddruckes beeinflusst
(Abb. 8).

Die Annahme von diesem Winkel § ist nicht nur abhan-
gig von einer moglichen Reibung zwischen der Wand
und dem Boden, sondern vielmehr von der Richtung
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der Resultierenden der Stiutzung der Wand im Kraftspiel
an der kritischen Gleitflache.

Bei andern Typen von gestlitzten oder von verankerten
Wainden ist die Ubertragung der Vertikalkrafte durch die
Fundation oder Einspannung im Boden in den meisten
Fallen gewahrleistet.

Eine unverschiebliche, vertikale Konstruktion erzwingt
bei dieser Bewegung das Vorhandensein der positiven
Reibung 4 zwischen der Wand und dem Boden. Bei
einer Elementwand ist das nicht der Fall und die An-
nahme des Reibungswinkels zwischen der Wand und
dem Boden ist abhdngig von der Tragfahigkeit der Ele-
mentwandabstiitzung. In einem weichen Boden wird
sogar mit einem negativen Reibungswinkel gerechnet.
In Abbildung 8 sind zum Vergleich an einem Beispiel
die kritischen Gleitflaichen und im Kraftepolygon die
Koeffizienten des aktiven Erddrucks fur drei beschrie-
bene Fille angegeben:

— fiir eine Schwergewichtsmauer,
— flr eine gespriesste Wand,
— flr eine verankerte Elementwand.

Im Kraftepolygon sieht man den Unterschied der be-
rechneten Koeffizienten des aktiven Erddrucks. Dieser
Unterschied, bezogen auf den Wert bei é = [, @, betragt
etwa 40 %.

Auf Grund der Erfahrung mit bisher ausgefiihrten Ele-
mentwanden und unter Beriicksichtigung von andern
wirkenden Einflissen kann tiber die Annahme des Win-
kels d in der erdbaumechanischen Berechnung folgen-
des gesagt werden: In dichtgelagertem Material kann

Annahme der Druckumlagerung und Bogen -
wirkung bei einer Elementwand

Abb. 9. Berechnungsannahmen fiir verankerte Elementwande
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mit kleinen positiven J-Werten gerechnet werden. An
der Oberflache der Molasse oder Mergel oder bei plasti-
schen weichen Boden soll ein negativer Reibungswin-
kel 6 firgewisse Bauzustdande eingesetzt werden.

Weiter wird, weil es sich um eine verankerte Wand han-
delt, mit einer Druckumlagerung gerechnet. Die ein-
fachste Annahme, zum Beispiel nach Leemann
(Abb. 9), setzt einen gleichmassig verteilten Erddruck
voraus, der um 20 % hoher ist als die Resultierenden
nach Coulomb.

In Abbildung 9 sind, fur gezeichnete verschiedene Bau-
zustdnde, mit den Rechtecken die umgelagerten Erd-
dricke angegeben. Nehmen wir an, dass sich der Aus-
hub in der vorletzten Aushublinie befindet, die unterste
vollausgezogene Elementreihe wird schachbrettartig
erstellt. Wahrend dieser Arbeit mussen die Anker der
untersten vorgespannten Ankerreihe A, nicht nur den
Erddruck tibernehmen, der dem berechneten Erddruck
fur diese Aushubtiefe und der Elementhohe entspricht,
sondern auch noch einen Anteil des Erddrucks der be-
reits in Ausfihrung stehenden Elementreihe. Diese zu-
satzliche Druckumlagerung wird durch Gewolbewir-
kung im Boden ermaoglicht, wie es mit dem Pfeil darge-
stellt wird. Dieser Anteil wird in normalen Fallen mit
60 % angenommen, das heisst dass der Anker A, fur
den bereits berechneten Bauzustand den Erddruck von
der vollschraffierten Flache ibernimmt.

Jeder Anker wird auf zwei Bauzustande gerechnet, auf
den Bauzustand, bei dem er durch Gewolbewirkung zu
seiner Flache noch einen Teil des Erddruckes der zu er-
stellenden Elementreihe ubernimmt (vollschraffiert),
und fiur den Endbauzustand (gestrichelt schraffiert).

Aus Abbildung 9 sind auch zwei Umstande ersichtlich:

— Im oberen Teil ist flir die Ankerkraftbestimmung der
Endzustand massgebend (gestrichelte Flache ist
grosser als die vollschraffierte), im unteren Teil ist
es umgekehrt.

— Fur temporare Verankerung ist es nicht notwendig,
die unterste Elementreihe zu verankern, soweit der
Wandfuss mit dem Wandfundament im Boden ein-
gebunden ist.

Bei der Ermittlung der Ankerlange werden zwei Be-
rechnungsvorgange angestellt. Zuerst wird die not-
wendige Ankerlange aus derinneren Stabilitat berech-
net, zum Beispiel nach Bendel oder Kranz. Dabei muss
im Prinzip nachgewiesen werden, dass die Haftzone
der Anker mit gentigender Sicherheit hinter einer Gleit-
fuge liegt, die beim Kippen der Wand rund um den
Fusspunkt entstehen kann.

Zur weiteren Untersuchung wird die Gesamtstabilitat
berechnet, was fiir hohere Elementwande von Wichtig-
keit ist. Soweit der verlangte Standsicherheitsfaktor mit
den Ankerlangen, die nach der Berechnung der inneren
Stabilitat ermittelt wurden, nicht erreicht wird, ist es
eventuell notwendig, langere Anker einzubauen oder
sogar die Anzahl der Anker in den untersten Ankerrei-
henzu vergrossern.

Fir diese Berechnung sowie auch flir die bisher be-
sprochenen erdbaumechanischen Berechnungen hat
das Ingenieurburo der Firma Stump Bohr AG eigene
Computerprogramme entwickelt, die jedermann zur
Verfligung stehen.

Das Programm fur die Standsicherheitsberechnung
(Abb.10) startet nach der Eingabe aller Daten betreffend
der Schichten, Ankeransatzpunkten, Grundwasserspie-
gel, Porenwasserdruck, Belastungen usw. die automa-
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Al-3

Al-1

Al-4

Standsicherheitsberechnung

Al-1

tische Suche nach der zylindrischen Gleitflache, die
mit einrechenbarem Ankereinfluss den kleinsten Stand-
sicherheitsfaktor liefert.

Dabei werden aus jedem Mittelpunkt der ersten Genau-
igkeit mehrere zylindrische Gleitflaichen untersucht.
Nachher kann automatisch rund um den Mittelpunkt
der unguinstigsten Gleitflache ein Netz weiterer Mittel-
punkte einer hoheren Genauigkeitsordnung eingesetzt
werden.

Das Ergebnis liefert die notwendigen Ankerlangen. Bei
diesem Programm kann man unter anderem auch den
Einfluss des Erdbebens und der geschnittenen Bauteile

Al-14

>Mittelpunkte der untersuchten kreisformigen Gleitflachen

A1-13

A1-10

Abb. 10. Untersuchung der Gesamtstabilitat

berucksichtigen. Fur jede Untersuichung werdei: unge-
fahr 600 Gleitflachen berechnet.

4. Schlussfolgerung

Bisherige Ergebnisse der ausgefuhrten Elementwéide
haben gezeigt, dass diese Methode eine vorteilhafte
Losung darstellt bei schwierigen geotechnischen Ver-
haltnissen, gemass gezeigten Beispielen im Hangschutt
mit grossen Blocken, an Kriechhangen usw., wo der
Einsatz von schweren Geraten fragwdurdig ist, also in
Fallen, die gerade in Graubunden so oft vorkommen.
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