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Beim Autobahnanschluss Hinterberg in der Stadtler-
allmend zwischen Steinhausen und Cham liegt die
Nivellette der Nationalstrasse auf der Hohenkote der
urspriinglichen Terrainoberflache. Die Uberfiihrung der
Anschlussstrasse G auf einem vom Bruckenbauwerk
402 unterbrochenen Erddamm sowie drei Anschluss-
rampen zur Autobahn erfordern auf grundbruchgefahr-
detem, setzungsempfindlichem Untergrund Schuttun-
gen von bis zu 7 m Hohe. Der vorliegende Beitrag be-
fasst sich mit der bodenmechanischen Erklarung und
der Beschreibung der technischen Losung der bei
der Erstellung der Dammschulttungen aufgetretenen
Schwierigkeiten.

A. Baugrund

Eine Erorterung der Entstehungsgeschichte des Bau-
grundes findet sich im Uberblick Gber die geotechni-
schen Aspekte des Zuger Nationalstrassenbaus von
Kantonsingenieur H. Schwegler [1]. Die Bohrprofile
und Flugelsondierungen bei km 2.200 und km 1.800
der Anschlussstrasse G (Abb. 1) illustrieren den gene-
rellen Aufbau und die geringe naturliche Scherfestig-
keitdes Bodens unter den Dammschittungen. Uber der
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hart gelagerten, vorwiegend sandig-siltigen Morédne
des Untergrunds werden gletschernahe Seeablagerun-
gen aus massig bis stark tonigem Silt angetroffen. Die
Verlandungssedimente der Oberflachenschicht beste-
hen zur Hauptsache aus feinsandigen organischen Sil-
ten und Seekreide. Inhomogenitaten des Baugrunds
werden durch die variable Machtigkeit der einzelnen
Schichten und die Heterogenitat der Deckschicht ver-
ursacht. Mit der Hohenlage der Oberflache der prak-
tisch inkompressiblen Morane schwankt die Starke der
weichen, zusammendrickbaren Sedimentdecke zwi-
schen 15 und 30 m. Innerhalb der etwa 2 bis 8 m
machtigen Verlandungssedimente ist ein Spektrum
samtlicher Ubergédnge von reiner Seekreide Gber toni-
gen Silt bis zu sandigem Silt anzutreffen. Die mit der
verrohrten Fligelsonde aufgenommenen Profile der
undrainierten Scherfestigkeit des Bodens bei natur-
lichem Uberlagerungsdruck ergaben im Bereich der
Oberflachenschicht Werte von bis zu 2 t/m? die beim
Ubergang zum Seebodenlehm gegen 1 t/m? abfallen
und in 20 m Tiefe 2 bis 3 t/m? erreichen. Die Differenz
zwischen dem Scherwiderstand des gestorten und des
ungestorten Bodens im Versuch bei km 1.800 doku-
mentiert die grosse Strukturempfindlichkeit der See-
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Abb. 1. Genereller Aufbau und undrainierte Scherfestigkeit des Baugrunds; Verteilung des Porenwasseruberdrucks



kreide im Vergleich zum weniger sensitiven Seeboden-
lehm. Die bodenmechanischen Eigenschaften der wei-
chen Sedimentdecke sind mit folgenden Kennziffern
charakterisiert worden:

USCS Raum- effektiver  vertikale
gewicht  Reibungs- Wasser-
winkel durch-
lassigkeit
(t/m?) ) (cm/sec)
Verlandungs-
sedimente ML/MH  1,6-1,8 27-32 —
Seebodenlehm CL 1,8-1,9 22-24 10-®

Das Zusammendruckungsverhalten wird in Abschnitt
B. 2 beschrieben. Weitere Bodenkennwerte und Bau-
grundprofile sind vom Projektverfasser der Fundation
des Briickenbauwerks zusammengestellt worden [2].
Der Grundwasserspiegel liegt nach Regenperioden an
der Terrainoberflache.

B. Dammschiittungen

1. Urspriingliches Belastungsverhalten des Baugrunds

Zur Beobachtung des Verhaltens des Baugrunds un-
ter den projektierten Dammlasten wurden vor Inan-
griffnahme der Schuttarbeiten 12 mit Setzungspegeln
und Piezometern zur Uberwachung der Porenwasser-
spannungen in verschiedenen Tiefenstufen instrumen-
tierte Messstellen installiert. Die in Abbildung 2a wie-
dergegebenen Aufzeichnungen des Beobachtungs-
protokolls der Messstelle @ charakterisieren die gene-
relle Reaktion des Baugrunds auf die im Sommer 1971
ausgefihrten Vorschittungen. Die Ganglinien der Pie-
zometer in 3 und 6 m Tiefe ab urspringlichem Terrain
registrierten nach Einstellung der Schuttarbeiten zu-
mindest einen teilweisen Abbau der durch die Bela-
stung des Baugrunds erzeugten Porenwasserspannun-
gen. Dagegen konnte in 10 m Tiefe auch nach zwolf-
monatiger Schittpause kein Abklingen der bei 80 bis
100% der Auflast stehengebliebenen Potentialdiffe-
renz zur ursprunglichen Wasserdruckverteilung festge-
stellt werden. Die durch Auswertung samtlicher Mes-
sungen gewonnene Modellvorstellung von der Ver-
teilung des Porenwasseruberdrucks Uber die Tiefe der
zusammendruckbaren Schichten im Sommer 1972 ist
in Abbildung 1 wiedergegeben. Die Abweichung zwi-
schen der theoretischen Verteilung der Zusatzspannun-
gen im Baugrund und der Verteilung des Porenwasser-
uberdrucks innerhalb der oberflachennahen Zone lasst
sich durch die im Vergleich zum unterlagerten Seebo-
denlehm erhebliche Wasserdurchlassigkeit der Ver-
landungssedimente erklaren. Als Ursache flir die Ab-
nahme der Porenwasserspannungen im Tiefenbereich
unterhalb 15 m konnen primar das Abklingen der Zu-
satzspannungen im Baugrund und sekundar die mog-
licherweise drainierende Wirkung der Morane des Un-
tergrunds angefuhrt werden. Die innert Jahresfrist un-
ter den Vorschuttungen eingetretenen Konsolidations-
setzungen des Baugrunds beschrankten sich somit zur
Hauptsache auf die Zusammendrickung der Verlan-
dungssedimente der Deckschicht, wahrend aus dem
Bereich der Tiefenzone von etwa 7 bis 15 m ab ur-
springlichem Terrain noch ein betrachtliches Set-
zungsmass zu erwarten war. Zudem wurde durch die
unerwartet hohen Porenwasserspannungen im See-
bodenlehm die Tragfahigkeit des Baugrunds flr gros-
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sere Dammlasten in Frage gestellt. Diese Umstande
flihrten zur Erwdgung von Massnahmen zur Setzungs-
beschleunigung und gaben Anlass zu verfeinerten Sta-
bilitatsanalysen.

2. Setzungsprognosen

Die direkte Setzungsberechnung uber das im Oedo-
meter und im Plattendruckversuch beobachtete Kom-
pressionsverhalten des Baugrunds lieferte infolge zu
grosser Streuung der Versuchsergebnisse keine fur die
Projektierung verwertbaren Resultate. Einen stichhal-
tigeren Ansatz boten die von Porenwasserspannungs-
messungen begleiteten Vertikalverschiebungsbeob-
achtungen an den im Sommer 1971 ausgefuhrten Vor-
schuttungen. Es wurde deshalb versucht, das voraus-
sichtliche Belastungs-Setzungs-Verhalten der projek-
tierten Dammschuttungen Uber die bisher aufgetrete-
nen Setzungen und den mit Piezometermessungen
beobachteten Konsolidationsgrad des Baugrunds zu
beurteilen.

Unter einer Auflast von etwa 8 t/m? traten bis zum
Fruhjahr 1972 Vertikalverschiebungen von bis zu 1 m
auf. Ein erheblicher Anteil dieser Setzungen hatte sich
bereits wahrend der Schuttarbeiten eingestellt und
muss zumindest teilweise als Scherdeformation des
Baugrunds interpretiert werden. Bei der Analyse der
Deformationsmessungen war somit zu beachten, dass
nur von einem entsprechenden Porenwasserspan-
nungsabbau begleitete Vertikalverschiebungen als
Konsolidationsvorgang betrachtet werden duirfen. Die
unter diesem Aspekt vorgenommene Auswertung
samtlicher Setzungsbeobachtungen ergab fir die Be-
lastungszeit von 7 Monaten bei 3,5 m Dammhohe eine
mittlere Konsolidationssetzung von 54 cm. Den Poren-
wasserspannungsmessungen war zu entnehmen, dass
diesem Setzungsmass ein mittlerer Konsolidationsgrad
von 60% in der oberen Halfte und von etwa 30% in der
unteren Halfte der 20 m maéachtigen kompressiblen
Schicht entsprach. Durch Extrapolation dieser Beob-
achtungen konnte das dem Zustand 100prozentiger
Konsolidation des Baugrunds entsprechende mut-
massliche Endsetzungsmass der bisher aufgebrachten
Dammlast abgeschatzt und daraus der Zusammen-
drickungsmodul des Bodens berechnet werden. Da-
bei wurde die mit zunehmendem Uberlagerungsdruck
zu erwartende geringere Kompressibilitdit des Bau-
grunds mit der Annahme des doppelten Mz-Werts fur
die Tiefenzone von 10 bis 20 m gegenlber der Zone
von 0 bis 10 m Tiefe berlcksichtigt. Dieser Ansatz lie-
ferte M-Werte von 10 kg/cm?flr die obere und 20 kg/
cm? flr die untere Halfte der zusammendruckbaren
Schicht. Die Grossenordnung dieser Kompressions-
moduln wird durch die experimentell bestimmten
Werte von 5 bis 30 kg/cm? im Plattendruckversuch
und von 30 bis 60 kg/cm? im Oedometer teilweise be-
statigt.

Die Setzungsprognose lieferte unter den vorstehenden
Annahmen flur die maximale Projekthohe von 7 m ein
durch die Konsolidation des Baugrunds unter dem
Dammgewicht verursachtes Gesamtsetzungsmass von
180 cm. Aus den Beobachtungen an den Vorschut-
tungen wurden die Restsetzungen nach dem Belags-
einbau im Anschlussbereich des Brickenbauwerks
402 mit 80 cm abgeschétzt. Zeit-Setzungs-Analysen
nach Terzaghi-Frohlich liessen die 80prozentige Kon-
solidation der zusammendrickbaren Schicht nach
einer Belastungszeit von 10 Jahren erwarten. Auf-
grund dieser Untersuchungsergebnisse musste mit
durch das ungunstige Konsolidationsverhalten des
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Abb. 2a. Ganglinien der Porenwasserspannungen und Setzungen in Abhéngigkeit von der Belastungsgeschichte, Mai 1971 bis
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Abb. 2b. Ganglinien der Porenwasserspannungen und Setzungen in Abhadngigkeit von der Belastungsgeschichte, September 1972

bis Januar 1974

Untergrunds verursachten exorbitanten Unterhalts-
kosten an den Dammschuttungen flur den Autobahn-
anschluss Hinterberg gerechnet werden. Im Interesse
der Gesamtwirtschaftlichkeit schien es empfehlens-
wert, den Versuch der Konsolidationsbeschleunigung
mittels Tiefendrainagen zu wagen.

3. Stabilitatsuntersuchungen

Einer ersten Uberprifung der Stabilitatsverhaltnisse
wurden die vor Baubeginn bei natirlichem Uberlage-
rungsdruck des Bodens gemessenen undrainierten
Scherfestigkeiten zugrunde gelegt. Diese @ = 0-Ana-
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lyse zeigte, dass der naturliche Bruchwiderstand des
Baugrunds mit der vorhandenen Belastung bereits
Uberschritten worden war. Die Stabilitat der vorhan-
denen Schuttungen liess sich nur mit dem im Bereich
der relativ durchlassigen Verlandungssedimente der
Deckschicht beobachteten Konsolidationseffekt erkla-
ren. Diese Interpretation fand ihre Bestatigung, als
nach dem Abtrag der Vorschuttungen im Einschnitt fir
die N4a im Sommer 1973 zusatzliche Fligelsondie-
rungen ausgefiihrt wurden. Die bei km 2.200 der
Strasse G vor und nach Belastung des Baugrunds ge-
messenen undrainierten Scherfestigkeiten sind in Ab-
bildung 1 aufgezeichnet. Nach zweijahriger Vorbela-
stung mit etwa 8 t/m? hatte der Bruchwiderstand um
bis zu 100% zugenommen. In Ubereinstimmung mit
dem anhand der Porenwasserspannungen beobachte-
ten Konsolidationsvorgang erstreckt sich die Verfesti-
gung des Baugrunds bis in etwa 10 m Tiefe. Dem Be-
reich maximalen Porenwasseruberdrucks innerhalb der
Tiefenstufe 10 bis 15 m entspricht die bei der Unter-
suchung mit dem Scherfligel vorgefundene Zone
minimaler Bruchfestigkeit des vorbelasteten Baugrunds.
Nachdem offentlich nur die Berticksichtigung der Zu-
nahme der Scherfestigkeit des Bodens mit wachsender
Belastung und Belastungszeit ein zutreffendes Bild
Uber die Stabilitatsverhaltnisse zu vermitteln vermochte,
wurden dem generellen Tragfdahigkeitsnachweis c’,
@’-Analysen zugrunde gelegt. Die Betrachtung des
Bodens als Reibungsmaterial wurde zudem durch die
zuverlassigen Kenntnisse der Porenwasserspannungs-
verteilung und deren mutmasslichen Entwicklung bei
Wiederaufnahme der Schiuttarbeiten erleichtert.

Fur die Stabilitatsberechnungen wurde ein Computer-
Programm eingesetzt, das im gleichen Rechengang die
Gleitsicherheiten nach Fellenius und Bishop unter-
sucht. Als Modifikation zur Standardmethode von Bi-
shop kann dabei der Neigungswinkel der Seitenkrafte
zwischen den Lamellen einer Gleitkreisscheibe variiert
werden. Die Ergebnisse bestatigten die in Abbildung 3
dargestellten Resultate einer Untersuchung von Turn-
bull und Hvorslev [3, 4], wonach die Gleitsicherheiten
nach Fellenius (Vernachlassigung der Seitenkrafte) und
Bishop (Annahme horizontaler Seitenkrafte) bei gros-
sem Offnungswinkel des Gleitkreises und hohen Po-
renwasserspannungen stark divergieren. Fir die im
vorliegenden Fall extrem tiefen Gleitflachen und einen
Porenwassertiberdruck von bis zu 80% der Auflast
waren somit von der Betrachtung nach Fellenius zu
niedrige und nach Bishop zu grosse Sicherheitsfakto-
ren zu erwarten. Zur Berechnung der kritischen Gleit-
sicherheiten wurde deshalb in Abweichung von der
urspriinglichen Methode nach Bishop flir die Richtung
der Seitenkrafte zwischen den Lamellen der mittlere
Neigungswinkel von Gleitflache und Terrainoberflache
angenommen. )

Den Ergebnissen der Reibungsanalysen musste ent-
nommen werden, dass der Baugrund trotz einjahriger
Schuttpause nicht tber die Tragfahigkeitsreserven ver-
fligte, die das der Projekthohe entsprechende Damm-
gewicht erfordern wiirde. Vertretbare Grundbruch-
sicherheiten konnten nur fur den Zustand weitgehen-
der Konsolidation des Baugrunds nachgewiesen wer-
den. Es wurde darauf verzichtet, die Tiefendrainagen
zur Beschleunigung der Konsolidation unterder Damm-
krone auch auf die gesamte potentielle Grundbruch-
zone anzuwenden. Sie ware — angesichts der vorlaufi-
gen Unsicherheit hinsichtlich Wirkung der Massnahme
— mit unverhaltnismassig hohen Zusatzkosten verbun-
den gewesen. Als wirtschaftlichere und zuverlassige
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Sanierung der Stabilitatsverhaltnisse empfahlen sich
grossflachige seitliche Dammfussbelastungen. Die
Gegenlasten wurden so bemessen, dass an das Schutt-
programm bis auf Projekthohe keine Auflagen gestellt
werden mussten.

Die Berechtigung der kritischen Einschatzung der Sta-
bilitatsverhaltnisse wurde nach Wiederaufnahme der
Schuttarbeiten durch zwei Grundbruiche bestatigt. Ein
erster Gelandebruch ereignete sich bei km 2.400 der
Strasse G, nachdem der Damm vor der Ausfuhrung der
projektierten seitlichen Fussbelastungen auf eine Hohe
von 5,5 m geschuttet worden war. Bei km 1.800, wo
entgegen der generellen Berechnungsannahme von
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Abb. 3. Vergleich der Gleitsicherheiten nach Fellenius und Bishop
bei Variation des Offnungswinkels des Gleitkreises und der Po-
renwasserspannungen (Diagramm nach Turnbull und Hvorslev)

sandigem Silt als Deckschicht bis in 8 m Tiefe reine
Seekreide angetroffen wurde, provozierte eine Schiitt-
hohe von nur 3,5 m einen weiteren Grundbruch. Die
mittels Handbohrungen und Flliigelsondierungen ein-
gehend analysierten bodenmechanischen und geome-
trischen Randbedingungen dieser Brucherscheinun-
gen lieferten zuverldssige Anhaltspunkte zur Verfeine-
rung des dem Tragfahigkeitsnachweis zugrunde geleg-
ten generellen Baugrundmodells. Die Beurteilung der
Stabilitatsverhéltnisse anhand der nunmehr am im un-
freiwilligen Grossversuch beobachteten Bruchverhal-
ten verifizierten Berechnungsannahmen erwies sich in
der Folge als zutreffend. Das Bauwerk konnte ohne
weitere Zwischenfalle auf die Projekthohe geschuttet
werden.

C. Tiefendrainagen als Massnahme
der Konsolidationsbeschleunigung

1. Projektierung und Bau der Tiefendrainagen

Die in Abschnitt B. 2 besprochenen Setzungsanalysen
hatten gezeigt, dass nur noch wirksame Massnahmen
zur Konsolidationsbeschleunigung die termingerechte
Erstellung eines funktionstliichtigen Bauwerks ermog-
lichen konnten. An eine Vorwegnahme von Setzungen



durch temporare Uberschiittung der Projekthohe war
angesichts der prekaren Stabilitatsverhaltnisse nicht zu
denken. Diese Zwangslage drangte zur verhaltnismas-
sig aufwendigen Sanierung der Konsolidationsverhalt-
nisse mittels Tiefendrainagen, die zudem in bezug auf
ihre Wirkung mit erheblichen Unsicherheiten behaftet
war.

An einem Vorversuch an vier kleinkalibrigen mit Spul-
bohrungen abgeteuften vertikalen Sanddrains konnte
ein ermutigender Konsolidationseffekt beobachtet wer-
den. Innerhalb von 6 Monaten nahm der Porenwasser-
Uberdruck gegenuber dem Spannungsniveau vor dem
Versuch um 30 bis 40% ab. Aus diesem Ergebnis durfte
geschlossen werden, dass in diesem Seebodenlehm
die Durchlassigkeit in horizontaler Richtung bedeu-
tend besser war als jene der Vertikalen. Damit war eine
wesentliche Voraussetzung fir eine wirksame Be-
schleunigungdes Porenwasserspannungsabbausdurch
vertikale Sanddrains erflllt. Auf die Resultate des Vor-
versuchs abgestellte rechnerische Prognosen liessen
vomdaraufhin projektierten grossflachigen, engmaschi-
gen Drainageraster innerhalb Jahresfrist eine 80pro-
zentige Konsolidation des Baugrunds erwarten. Wel-
che Dammabschnitte ohne Vorkehrungen zur Set-
zungsbeschleunigung geschttet werden durften, hing
vom nach der Eroffnung des Autobahnanschlusses
tolerierten Restsetzungsmass ab. Dementsprechend
wurde die flachenmassige Ausdehnung des Drainage-
rasters aus der Optimierung der Kosten dieser Sanie-
rungsmassnahmen und der spater notwendigen An-
passungsarbeiten festgelegt.

Die zu erwartende starke Verschmutzung der vorhan-
denen Vorschuttungen beim Gebrauch von Spillwas-
ser liess die Ausfiihrung der Tiefendrainagen im Trok-
kenbohrverfahren ratsam erscheinen. Da die Funk-
tionstlichtigkeit kleinkalibriger Sanddrains durch die
bei Wiederaufnahme der Schuttarbeiten zu erwarten-
den betrachtlichen Scherdeformationen des Bau-
grunds in Frage gestellt wurden, gab man grosskalibri-
gen Kiesdrainagen den Vorzug. Diese Erwagungen
fuhrten zum Angebot der Firma Hatt-Haller AG zur
Herstellung von Kiessdulen von 55 und 70 cm Durch-
messer mitdem Benotosystem. Der im August 1972 in
Angriff genommene Bau der Tiefendrainagen konnte
im Marz 1973 abgeschlossen werden. Wahrend dieser
Zeitspanne wurden insgesamt etwa 700 im quadrati-
schen Raster von 4,9 bis 5,5 m Seitenldange angeord-
nete Benotobohrungen von 17 bis 32 m Tiefe ausge-
fahrt und mit Wandkies gefillt. Die Kiesdrainagen er-
fassen die gesamte Tiefe der zusammendrickbaren
Schicht und binden etwa 1 bis 2 m in die Moréne ein.
Das zur Ausnlitzung der moglicherweise drainierenden
Wirkung der eher wasserdurchlassigen Morane ange-
ordnete Einbinden der Kiessdaulen im festen Unter-
grund erwies sich wahrend der Ausfihrung als not-
wendiges Erfordernis zur Sicherung der Bohrlochsohle
gegen statischen Grundbruch.

2. Wirkung der Tiefendrainagen

Zur Uberwachung der Wirkung der Tiefendrainagen
wurde die vorhandene Instrumentierung durch 12 wei-
tere Messstellen mit insgesamt 30 Piezometern sowie
durch zahlreiche Setzungspegel erganzt. Die gute
Ubereinstimmung der Ursprungsablesungen an den
neuinstallierten Porenwasserspannungsgebern mit den
Messungen der seit Baubeginn beobachteten Piezo-
meter beseitigte die letzten Zweifel an der Funktions-
tichtigkeit der Instrumentierung und bestatigte die

aktuelle Beurteilung der Stabilitats- und Konsolida-
tionsverhaltnisse.

Die in den Abbildungen 2a und 2b aufgezeichneten
Ganglinien der Porenwasserspannungs-Messstellen @
und @ dokumentieren die typische Reaktion des Bau-
grunds auf den Bau der Tiefendrainagen und dtrfen
fur samtliche Messungen als charakteristisches Bei-
spiel angesehen werden. Die Ganglienien @ und ®
von Piezometern in 3 und 6 m Tiefe illustrieren das
VerhaltenderoberflichennahenVerlandungssedimente.
Mit den Linien @ bis ® aus 10,0 bis 16,8 m Tiefe sind
Beobachtungen im Seebodenlehm aufgezeichnet. Das
abweichende Verhalten zwischen und innerhalb der
beiden Gruppen von Porenwasserspannungs-Gang-
linien veranschaulicht den Einfluss unterschiedlicher
Wasserdurchlassigkeit auf das Konsolidationsverhal-
ten des Baugrunds.

Die Storung des Bodens durch die Ausfiihrung des
dichten Rasters von vertikalen Kiesdrainagen bewirkte
zunachst einen langanhaltenden Porenwasserspan-
nungsanstieg von bis zu 6 m Wassersaule. Erst nach
Abschlussder Bohrarbeitenin der Umgebung derbeob-
achteten Messstellen setzte ein allmahlicher Abbau die-
ses zusatzlichen Wasseruberdrucks im Baugrund ein.
Mit der Wiederaufnahme der Schuttarbeiten musste
im Interesse der Grundbruchsicherheit bis zur Ruck-
kehr der Porenwasserspannungen auf das gleiche
Druckniveau wie vor dem Bau der Tiefendrainagen
6 bis 8 Monate zugewartet werden. Wahrend der glei-
chen Zeitspanne war beim Vorversuch bereits ein be-
trachtliches Absinken des Uberdrucks unter das Niveau
der vor dem Versuch gemessenen Werte beobachtet
worden. Das abweichende Verhalten der Porenwas-
serspannungen bei der Ausfuhrungsvariante gegen-
tber den Spulbohrungen der Versuchsdrains lasst sich
aus der Anwendung unterschiedlicher Bohrverfahren
und dem Ubergang von wenigen Einzeldrains zum
dichten Drainageraster erklaren. Das Vorpressen, Zie-
hen und Drehen der Verrohrung bei der Benotoboh-
rung bewirkte im Seebodenlehm eine Storung in der
nachsten Umgebung und fuhrte zu einem kolmatieren-
den Lehmmantel in den oberhalb liegenden durchlas-
sigen Schichten. Eine Bestatigung hiefurr erhielt man
beim Abtrag der Vorschiittung im Bereich des Ein-
schnitts fir die N4a im Sommer 1973. Die auf der
Hohe des urspringlichen Terrains angeschnittene
Kiessaule der Tiefendrainage in Abbildung 4 weist
einen kompakten, aus mindestens 6 m Tiefe emporge-
zogenen Mantel von Seebodenlehm auf. Der Wasser-
austritt aus der Kiesflillung und die erhohte Boden-
feuchtigkeit im Umbkreis der Drainagebohrung besta-
tigen jedoch deren Funktionstuchtigkeit. Die betracht-
liche Zunahme des Porenwasseriiberdrucks wéahrend
der Bauzeit der Drainagen ist offenbar auf die Super-
position intensiver dynamischer Beanspruchungen des
Bodens bei der Herstellung des grossflachigen dichten
Rasters von Kiessaulen zuruckzufihren.

Mit der nach dem Bau der Tiefendrainagen vorgenom-
menen Schittung des Damms auf die Projekthohe
wurden im Seebodenlehm wiederum Porenwasser-
spannungen von bis zu 100% der zusétzlichen Auflast
erzeugt, die jedoch bereits innerhalb von 4 Monaten
auf das vor der Wiederaufnahme der Schuttarbeiten
gemessene Druckniveau zuruckkehrten. Im Sommer
1973 wurde einerseits die durchgehende Damm-
schittung im Bereich des Autobahntrassees entfernt
(Entlastung) und anderseits die noch fehlenden Kuba-
turen der Anschlussddmme geschuttet (Belastung).
Die Messpunkte liegen dazwischen und reagieren
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deutlich auf beides. Ein Vergleich der Ganglinien ©,
November 1971 bis Juli 1972 (Abb.2a) und © bis @,
August 1973 bis Januar 1974 (Abb.2b) veranschau-
licht den damit erreichten Effekt der Konsolidations-
beschleunigung: Wahrend der durch die bis zum Ok-
tober 1971 ausgefuhrten Vorschittungen erzeugte
Porenwasseruberdruck wahrend 8 Monaten praktisch
bei 70% der Auflast stehenblieb, klangen die im Juli
1973 mit Schuttarbeiten nach dem Bau der Kiesdrai-
nagen verursachten Zusatzspannungen in einer Zeit-
spanne von nur 4 Monaten géanzlich ab. Die Drainagen
wirken also mindestens fur Porenwasserdricke, die
Uber dem Bohrplanum liegen einwandfrei. Ob und in
welcher Art der Lehmmantel die weitere Konsolidie-
rung hemmen wird, missen die weitern Messungen
zeigen.

Bei der Beobachtung des Setzungspegels der Mess-
stelle@ (Abb.2a und 2b) wurde seit dem Bau der Kies-
drainagen eine zusatzliche Vertikalverschiebung von
etwa 70 cm gemessen. Bei diesem Deformationsmass
lassen sich jedoch die effektiven Konsolidationsset-
zungen und die durch Erhohung der Dammlast sowie
den teilweisen Materialersatz bei der Erstellung des
engmaschigen Kiessaulenrasters provozierten Scher-
deformationen kaum auseinanderhalten. Einen stich-
haltigen Hinweis auf den bisher erreichten Konsolida-
tionseffekt liefert dagegen die Beurteilung des Bodens
tuber den Porenwasserspannungsparameter B, der von
der Dammlast abhangt. Der in Abbildung 1 dargestell-
ten Auswertung samtlicher Piezometerbeobachtungen
kann entnommen werden, dass der mittlere Konsolida-
tionsgrad der zusammendrickbaren Schicht gegen-
Uber etwa 50% im Herbst 1971 im Dezember 1973
bereits etwa 70% betrug, obwohl in der Zwischenzeit
mit der Schittung des Damms auf die Projekthohe die
Belastung des Baugrunds erheblich vergrossert wurde.
Bis zur Inbetriebnahme des Autobahnanschlusses
durfte deshalb die von den Tiefendrainagen erhoffte
80prozentige Konsolidation des weichen Untergrunds
erreicht werden. Dies gilt um so mehr als im Herbst
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Abb. 4.

Horizontalschnitt durch eine
Kiessaule der vertikalen
Tiefendrainage

1973 die glnstige Entwicklung der Stabilitatsverhalt-
nisse eine Uberschiittung der Projekthdhe als zusatz-
liche Vorkehrung zur Konsolidationsbeschleunigung
zuliess.

Der Versuch der Konsolidierung des weichen Unter-
grunds durch vertikale Tiefendrainagen musste aus
einer ausgesprochenen Zwangslage heraus gewagt
werden, die keine Zeit fur umfangreiche, den investier-
ten Mitteln angemessene Voruntersuchungen liess.
Nach langer Unsicherheit Uber die Wirkung der Kies-
drainagen rechtfertigt der heute Ubersehbare Erfolg
das Wagnis dieser aufwendigen Sanierungsmass-
nahme. Voraussetzung fur die rechtzeitige Fertigstel-
lung des funktionstliichtigen Bauwerks bei ausgespro-
chen schwer zu beurteilenden Baugrundverhaltnissen
war die enge Zusammenarbeit des Bauherrn, der Pro-
jektverfasser, der Bauleitung und der geotechnischen
Beratung. Spezieller Dank geblihrt Kantonsingenieur
Schwegler, der diese Zusammenarbeit mit viel Ver-
standnis flr die bodenmechanischen Probleme ermog-
licht hat. Mit sorgfaltiger Beobachtung und Pflege der
empfindlichen Instrumentierung zur Uberwachung des
Konsolidationsverhaltens hat die ortliche Bauleitung
des Ingenieurblros Hans Eichenberger AG Wesent-
liches zur richtigen Einschatzung des Baugrunds bei-
getragen.
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Das zu beschreibende Bauwerk liegt im Trassee der
N4a im Raum Zug—-Cham-Steinhausen (siehe Karte
im Beitrag vom Kanton Zug, Schwegler).

1. Projektierungsgrundlagen

Im Frihjahr 1966 erfolgte die generelle Abklarung der
Baugrundverhaltnisse durch den beratenden Geologen
im Bereich des vorgesehenen Unterfihrungsbauwerks.
Es wurden 12 unverrohrte Rammsondierungen mit
einer durchschnittlichen Lange von etwa 19 m sowie
eine Rotationskernbohrung bis in eine Tiefe von 51 m
ausgefuhrt. Diese Baugrunduntersuchungen ergaben
die folgenden geotechnischen Aufschlusse:

Geologie

Verlandungssedimente und weiche Seebodenablage-
rungen reichen bis in eine Tiefe von etwa 30 m. Unmit-
telbar darunter liegen éltere, vermutlich vom Gletscher
Uberfahrene Seeablagerungen. Unter diesen Ablage-
rungen wurden in einer Tiefe von 43 m Kiessande an-
getroffen.

Baugrund

Mit Ausnahme des kunstlich aufgeftiliten Bahndamms
konnte ein dreischichtiger, ziemlich regelmassiger Bau-
grundaufbau festgestellt werden.

Deckschicht: 0 bis 10 m Tiefe, dusserst locker gelagert
— Seekreide — tonig-feinsandige Silte mit Schnecken-
schalen und reichlichen pflanzlichen Resten.
Mittelschicht: 10 bis 30 m Tiefe, sehr locker gelagert —
tonig-feinsandige Silte mit vereinzelten Pflanzenresten
— tonige Silte mit vereinzelten Kieskornern.
Unterschicht: ab 30 m Tiefe, festere Lagerung — siltige
Sande — Sande zum Teil mit Kies — siltige Kiessande
mit Steinen und Blocken.

Grundwasserverhaltnisse: DerGrundwasserspiegel liegt
praktisch an der Terrainoberflache.
Laboruntersuchungen: Aus verschiedenen Tiefen wur-
den ungestorte Bodenproben entnommen und im La-
bor untersucht. In Tabelle 1 sind diese Untersuchungs-
resultate dargestellt.

Im weitern wurden verschiedene Oedometerversuche
durchgefihrt. Die Zusammenstellung der verschiede-
nen Versuchsresultate zeigt die sehr starke Struktur-
empfindlichkeit des vorliegenden Baugrunds.
Aufgrund dieser Abklarung wurden in der Projektbear-
beitung die nachstehenden bodenmechanischen Kenn-
ziffern berticksichtigt.

Als Grundlage fur die ersten Stabilitdtsberechnungen
wurde eéine undrainierte Scherfestigkeit 7 = 0,15 kg/
cm? angenommen. Die Richtigkeit dieser Annahme
konnte spater durch ergdnzende Bodenuntersuchun-
gen weitgehend bestatigt werden.

Fir die Absenkung des Grundwassers wahrend der
Bauzeit wurde das Wellpoint-Verfahren ins Auge ge-
fasst. Zur Abklarung seiner Wirksamkeit liess die Bau-
herrschaft im Sommer 1966 in unmittelbarer Nahe des

SBB-Unterfuhrung
in grundbruchgefahrdeter
Seekreide

am Beispiel der N4a-Grundwasserwanne
bei Steinhausen

geplanten Bauvorhabens einen Pumpversuch durch-
fuhren. Dabei sollten folgende drei Fragen geklart
werden:

— Eignetsich eine Wellpoint-Anlage zur Grundwasser-
absenkung in der vorliegenden Seekreide?

— Welche Absenktiefen konnen maximal erreicht wer-
den?

— Welche Boschungsneigung kann noch zugelassen
werden?

Uber die Versuchsanordnung und die erreichten Ab-
senkkurven gibt die Abbildung 1 Auskunft. Wie daraus
zu ersehen ist, konnte mit dem Wellpoint-System ein
zufriedenstellendes Resultat erzielt werden. Erwéah-
nenswert dazu ware noch, dass es spezieller Massnah-
men bedurfte, um die Filter vor Ausschwemmen oder
Verstopfen zu schutzen.

Die erreichbaren Absenkkoten hdngen unter anderem
auch vom Abstand der Filterreihen ab. Ausgehend von
einer maximalen Absenktiefe von 5,5 m in Filterndhe
lasst sich mit Hilfe des k-Werts nach Darcy die Ab-
senkkurve und damit die erreichbare Absenkung in der

Tabelle 1. Ergebnisse der Laboruntersuchungen

Entnahmetiefe m 5.00 6.00 7.40
Auslieferungszustand
— Wassergehalt w % 83.2 85.9 9.2
— Feuchtraumgewicht y | tm’| 148 1.48 1.45
— spez. Gewicht ¥ [tom’| 262 | 262 | 2.48
— Carbongehalt % [100.0 92.1 -
— Durchldssigkeitskoeffizient
bei ¢ = 0.125kg/cm? k | °M/sec| 3.4- 10': 1510° -
bei & = 1.000kg/cm’ k |CMsec| 1,2:10°| 7.2-10%| -
Konsistenz
- Fliessgrenze WL 48 49 54
— Ausrollgrenze Wp 34 34 43
- Plastizitatszahl Ip 14 15 11
— Liquiditatsindex I 358 3.49 4.56
— Aktivitdt 4.6 5.0 1.6
= Konusversuch
ungestort Su kg/cm2 1.08 0.82 e
gestért Sg| keenf[ 0.1 0.06 =
~ Sensibilitagt S, : Sg 10 13
Tabelle 2. Bodenmechanische Kennziffern fir die Projekt-
bearbeitung
Bodenmechanische Deckschicht Mittel-
Kennziffern @) @ schicht
Reibungswinkel ¢ 28° o] 25-28°
Kohdsion ¢ | kg/ent 0 0.2 0
Feuchtraumgewicht ¥ t/m3 1.5 1.9
spez. Gewlcht ys t/m’ 2.6 2.5
Wassergehalt w % 85 95
2' driickungsmodul Mg | kg/cm' 10-20 35-50

@ langsame Belastung, @ rasche Belastung



-Quadratische Baugrube 15-15m
-40 Filter L=6,00m , Abstand 1,50
~-Nach 5 Pumptagen noch zusdtlich

20 Filter eingebaut

-Diesel -~ Wellpointpumpe # 150mm
- Pumpbeginn: 28. April 1966

- Pumpende :

Abb. 1. Versuchsanordnung
und erreichte Absenkkurven des

Pumpversuches

20. Mai 1966

-gepumpte Wassermenge ca.30Lt/min.
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411.30 vor Beginn des Aushubes

Baugrube approximativ berechnen. Anhand der ge-
messenen Absenkkurve ergibt sich fir den vorhande-
nen Untergrund ein k-Wert nach Darcy von 1072 bis
10-* cm/sec. Der Pumpversuch zeigte, dass sich die
maximale Absenktiefe nur langsam erreichen lasst. Der
gegenseitige Filterabstand sollte 0,7 bis 1 m nicht
Uberschreiten. Weiter zeigte der Versuch, dass eine
Boschungsneigung von 1:1 durchaus moglich ist. Be-
merkenswert sind die beim Versuch festgestellten gros-
sen Setzungen infolge der Grundwasserabsenkung.
Eine weitere interessante Feststellung konnte beim
Wiederauffullen der Versuchsbaugrube gemacht wer-
den. Bedingt durch eine teilweise Storung der Waben-
struktur der Seekreide wahrend der Aushubarbeiten
verlor das Material sehr stark an Volumen, so dass es
beim Wiedereinbringen bei weitem nicht mehr zur voll-
standigen Flllung der Versuchsgrube ausreichte.

Im April 1967 ersuchte die Bauherrschaft den beraten-
den Geologen um Erganzung seines urspriinglichen
Berichts uber die Baugrundverhéltnisse. Vor allem galt
es die Landbeanspruchung und Beeinflussung der Um-
gebung im Fall einer Wellpoint-Grundwasserabsen-
kung festzulegen. Ausgegangen wurde von den fol-
genden Baugrubenabmessungen:

totale Lange der Unterfliihrung 500 m
tiefste Aushubkote ab OK-Terrain 6m
Baugrubenbreite am Boschungsfuss 26 m
Baugrubenbreite an der Boschungskrone 40 m
Abstand der dussersten Filterreihen

bei einer zweistufigen Absenkung rund 40 m

(mittlerer Wannenbereich)
Abstand der Filterreihen bei einer
einstufigen Absenkung rund 32 m (Randbereich)

Aufgrund dieser Daten und der Ergebnisse des Absenk-
versuchs wurde ein Baulinienabstand von 80 m fur
eine zweistufige und von 70 m fur eine einstufige
Grundwasserabsenkung als notwendig erachtet. Dem-
entsprechend legte auch die Bauherrschaft die provi-
sorischen Baulinienabstande fiir die Dauer der Bau-
arbeiten fest.

Um ein setzungsfreies Abstellen des Bauwerks zu er-
reichen, mussten folgende Uberlegungen angestellt
werden: Eine Pfahlfundation hat in unserem Fall eine
doppelte Aufgabe zu Gbernehmen. In der Phase des
Bauzustandes ist sie bei abgesenktem Grundwasser-
spiegel Trager zur Aufnahme der Druckkrifte infolge
Eigengewichts. Nach Bauvollendung hingegegen muss
sie die Wannenkonstruktion gegen den Auftriebsichern.
Als wirtschaftliches Pfahlsystem fir solche Wechsel-
belastungen gilt der MV-Pfahl. Im Sommer 1969 wur-
den dann auch an zwei Probepfahlen Belastungsver-
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suche durchgefihrt. Der eine Pfahl wurde auf Zug, der
andere auf Druck belastet.

2. Bauprojekt

Durch das Tiefbauamt des Kantons Zug wurde die
Strassenflihrung in Aufriss und Grundriss gemass Ab-
bildung 2 sowie die Querschnittsgestaltung festge-
legt. Der Normalquerschnitt durch die zuklinftige Wan-
nenkonstruktion gliederte sich somit in die folgenden
Teile:

2 Fahrspurenvonije 7,75 m
1 Mittelstreifen von 1,80 m
2 Randstreifen von je 0,75 m

Das Quergefélle der beiden richtungsgetrennten Fahr-
bahnen ist voneinander verschieden und variiert Giber
die ganze Unterfuhrungslange.

Das Bauwerk ist 492 m lang, 20 bis 30 m breit und
reicht an der tiefsten Stelle bis etwa 6 m unter die ur-
sprungliche Terrainoberflache (Abb.3). Die Wannen-
konstruktion der Unterfliihrung ist aus Stahlbeton her-
gestellt. Die durch Eigengewicht und Nutzlast entste-
henden Lasten werden mit Ausnahme der beiden Ost-
lichen und westlichen Randpartien durch eine Pfah-
lung auf den tragfahigen Untergrund ubertragen. Die
einzelnen Pfahle durchdringen die dussere Bodenplatte
sowie die Grundwasserisolierung und tibernehmen die
anfallenden Zug- und Druckkrafte tber die innere Bo-
denplatte. Der aussere Boden ist etwa 25 bis 35 cm
stark, der innere Boden hingegen variiert in seiner
Starke je nach den Erfordernissen der Statik und des
Quergefalles. Die Seitenwéande sind mit dem inneren
Boden monolithisch verbunden. Sie sind auf der Aus-
senseite vertikal, auf ihrer Innenseite mit einem Anzug
von 10:1 geschalt. Entsprechend den variablen Hohen
betragt ihre Starke am Mauerfuss zwischen 30 und
85 cm. Die sichtbare Mauerkrone hat durchgehend
eine Breite von 35 cm.

Um eine begehbare und saubere Baugrubensohle zu
erhalten, wurde nach dem Aushub sofort eine etwa
20 cm starke Gerollbetonschicht eingebracht.

Mit einerelastischen Wasserisolierungwirddem Grund-
wasser der Eintritt in das Innere der Wannenkonstruk-
tion verwehrt (Abb.5). Sie ist zwischen der aussern
und der innern Bodenplatte angebracht und besteht
aus zwei oder drei Lagen Asphaltgewebebahnen und
einem Schutzmortel. Die beiden seitlichen Wande wer-
den analog dem Wannenboden mit zwei oder drei As-
phaltgewebebahnen gedichtet. Zum mechanischen
Schutz dieser Isolationshaut werden etwa 3 bis 5 cm
Gunit aufgespritzt. Seitlich ist die Wasserisolation bis



auf die Kote 415.25 hochgezogen, entsprechend einem
hochstmoglichen Grundwasserstand bis auf Kote
415.00.

Das Oberflachenwasser der Fahrbahn wird Gber in der
innern Bodenplatte eingelegte PVC-Rohre in den tief-
sten Wannenbereich geleitet. Von dort aus tibernimmt
die ostlich des Bahndamms und unmittelbar hinter der
nordlichen Seitenwand gebaute Pumpstation das an-

. 418 640
5628 Neigungsverhiltnisse der Bauwerksaxe
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Abb. 2. Bauwerksaxe im Aufriss und Grundriss

fallende Wasser. Mit Schneckenpumpen wird das Was-
ser hochgehoben und dem Vorfluter zugefihrt.

Die Unterfiihrung wird ungefahr in ihrer Mitte durch
das Trassee der Bahnlinie unter einem Winkel von etwa
70° gekreuzt (Abb.4). Hier musste das SBB-Uberfiih-
rungs-Bauwerk als eine zweigleisige schiefe Spann-
betonplattenbriicke erstellt werden. Die Breite dieser
Bruckenkonstruktion betragt von Aussenkante zu Aus-
senkante 10,9 m, die Lange in Richtung der Bricken-
achse misst etwa 25 m. Die 1,05 m dicke Briickenplatte
ist mit 32 BBRV-Vorspannkabeln zu je 240 t Spann-
kraft in Richtung der Bruckenachse vorgespannt. Die
beidseitigen Briickenlager sind uber den Seitenwan-
den der Grundwasserwanne angeordnet. Je funf Pro-
ceqg-Lager tragen die Auflagerkrafte auf die seitlichen
Wande ab, die ihrerseits die Krafte iber MV-Pfahle auf
tragfahigen Baugrund abgeben.

In einer Entfernung von 100 m westlich der Bahnlinie
besorgt eine weitere Spannbetonbriicke die Uberfiih-
rung einer vorgesehenen Quartierstrasse. Auch diese
Strassenbrucke ist schief und kreuzt das Unterflihrungs-
bauwerk unter einem Winkel von etwa 70°. Die Breite

Anschluss
Hinterberg

-
Strossenbrucke

415,63 OK. Seltenwand 415.50
v

SBB-Bricke l

SRR

Bereich der Pfahlung

dieser Briickenkonstruktion betrdagt von Aussenkante
zu Aussenkante 10,4 m. Die Lange in Richtung der
Bruckenachse misst etwa 27 m. Die 0,8 m dicke Brik-
kenplatte ist mit 21 BBRV-Vorspannkabeln zu je 240 t
Spannkraftin Richtung der Briickenachse vorgespannt.
Die Auflagerung erfolgt analog der Bahnbriicke.

3. 2ur Statik und den erdbaumechanischen
Problemen

a) Hilfsbriicken fir die SBB-Briicke

Von den zwei bestehenden Geleiseanlagen, dem Strek-
kengeleise Steinhausen — Zug und dem Industriege-
leise konnten die SBB auf das letztgenannte wahrend
der Bauzeit verzichten. Fuir das Hauptgeleise wurde mit
vorhandenen Fertigbriicken des SBB-Kreises Il folgen-
des Provisorium konzipiert:

Die Geleise wurden mit einem flinffeldrigen, etwa 60 m
langen Gerbertrager iiberdie Baugrube geflihrt (Abb.6).
Die einzelnen Briicken- und Pendelstiitzen wurden
von den SBB mietweise zur Verfligung gestellt, ledig-
lich die Gelenkverbindungen erforderten Spezialkon-
struktionen. Alle Gleitlager, Pendelstiitzen und das
feste Bremswiderlager lagen auf armierten Betonrie-
geln, die von etwa 32 m langen MV-Pfahlen getragen
wurden. Die Belastungsannahmen richteten sich nach
der SIA-Norm 160, wobei Reduktionen fur Bauprovi-
sorien in den entsprechenden Vorschriften der SBB
enthalten sind.

b) Unterfiihrungsbauwerk

Die Projektierungsgrundlagen, basierend auf dem MV-
Pfahl-Belastungsversuch, wurden eingangs beschrie-
ben. Der Ausschreibung wurden MV-Pfahle zugrunde
gelegt. Die Submission brachte jedoch eine wirtschaft-
lich interessante Variante mit Holzpfahlen ein, die dar-
aufhinanhandeines Belastungsversuchsgepruft wurde.
Den Belastungsversuchen, beides Zugversuche, kann
entnommen werden, dass diese Holzpfahle statische
Zugkrafte bis zu 27 t, allerdings mit langfristigen und
relativ grossen Hebungen aufnehmen konnen. Auf-
grund des positiven Ergebnisses des Belastungsver-
suchs gelangte diese wirtschaftlichere Variante mit
Holzpfahlen zur Ausfiihrung. In den beiden Abschnit-
ten der Uberfiihrungsbauwerke sowie fir das Pump-
werk reichte die Tragfahigkeit der Holzpfdhle nicht
mehr aus, so dass hier auf die eingangs beschriebenen
MV -Pfahle zurlickgegriffen werden musste.
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Abb. 4. Bauwerkslbersicht mit den Fugen und Bauabschnitten

Das statische System ist ein vielfach punktformig gela-
gertes Flachentragwerk unterschiedlicher Plattenstarke
mit den Unterfuhrungswanden als Auskragungen. Die-
ses statische System wurde fur die elektronische Be-
rechnung auf einen Durchlaufbalken mit variablem
Tragheitsmoment und elastischer Lagerung in einzel-
nen Punkten (Pfahlreihe) reduziert.

Am stellvertretenden statischen System (Abb. 7) wurde
fir den Bauzustand, den Endzustand 1 und den End-
zustand 2 der Einfluss der folgenden Belastungen un-
tersucht:

Hauptbelastungen

— Bauzustand: Eigengewicht, Nutzlast

— Endzustand 1: Eigengewicht, % aktiver Erddruck,
min. Grundwasserspiegel 413 m . M., Nutzlast

— Endzustand 2: Eigengewicht, Ruhedruck, max.
Grundwasserspiegel 415,50 m . M., Nutzlast

Zusatzbelastungen

Um unterschiedlichen Setzungen und einer nicht-
erfassbaren Gruppenwirkung der Pfahle Rechnung zu
tragen, wurden Bauzustand und Endzustand 1 und 2
mit dem doppelten Elastizitdtsmass berechnet, das
heisst es wurden der Konstruktion entsprechend der
jeweiligen Pfahlbelastung Setzungen bzw. Hebungen

Chum Zug

zugemutet, die den zweifachen Betrag der Probebela-
stung ausmachten. Im weiteren wurde eine ungleich-
massige Temperaturdifferenz berticksichtigt.

Dieser Rechnungsvorgang wurde fur alle charakteri-
stischen Querschnitte wiederholt und damit Quer-
schnittsgeometrie und Pfahlanzahl endguiltig festge-
legt. Fur die anschliessende Bemessung der Armierun-
gen und die Spannungsnachweise wurden die am
stellvertretenden Balken berechneten Schnittkrafte
(Abb.7) auf Gurt- und Feldstreifen aufgeteilt.

¢) Bodenmechanische Probleme

Um bereits im Projektierungsstadium ein Bild tber die
Stabilitdtsverhaltnisse der Baugrube zu erhalten, wur-
den mit den Bodenkennwerten der ersten Baugruben-
untersuchungen verschiedene mogliche Gleitflichen
untersucht. Es wurden kreiszylindrische Gleitflichen
angenommen und nach dem Lamellenverfahren von
Fellinius durchgerechnet. Da die undrainierte Scher-
festigkeit 7 massgebend war, wurde eine «¢’ = O-
Analyse» durchgeflihrt. Bei dieser Rechenmethode ist
die Sicherheit F gegen Grundbruch oder Boschungs-
abrutsch durch die in Abbildung 8 wiedergegebene
Formel festgelegt. Diese ersten Stabilitdtsberechnun-
gen erfolgten mit den folgenden Annahmen:

X 4850 a0 41525
415"90 Maximaler Gr. Wsp. ;
18.88 I = — ==
130 7.08 L 100 101 , 7.64 , 85
Lingsentwdsserung PVC ¢ 25-50cm rundwasserisolierung mit Schutzmértel T
eissmischbelog 8cm Aussere Wanne :Beton BH P300 ca.35cm stark
Jnnere Wanne Beton BH P300 //Garﬁllbemn ca. 20 cm stark |
h‘:‘_‘n _"..J'_-:,
" z it .‘?
2\ i
[ 3.70 [ 370 200 | 200 370 ’ 3.70
1 k] B E] T =

Holzpfdhle ¢ ca. 40cm,ca.24m lang

Abb. 5. Typischer Querschnitt durch die Wannenkonstruktion
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Abb. 6. Ubersicht liber die Hilfsbriicken fiir die SB B-Uberfiihrung

— Feuchtraumgewicht tiber dem

Grundwasserspiegel y =1,5t/m?
— Feuchtraumgewicht unter dem
Grundwasserspiegel y' =0,5t/m?
— Nutzlasten hinter den Béschungen p = 0,5 t/m?
— Reibungswinkel ¢ =0°
— Scherfestigkeit 7r = 1,6t/m?

— Boschungsneigung 1:1 und 1 m breite mittlere
Berme

Spater wurden erganzende Bodenuntersuchungen an-
geordnet mit dem Zweck, den Gehalt an Seekreide
des Aushubmaterials zu bestimmen sowie die undrai-
nierte Scherfestigkeit im Baugrubenbereich zu ermit-
teln. Acht Handbohrungen gaben Aufschluss tber den
Seekreideanteil, und vier Fligelversuche, durchgefiihrt
mit einem norwegischen Gerat bis auf etwa 12 m Tiefe,
orientierten Uber die Grosse der Scherfestigkeit. Die
Fligelversuche ergaben undrainierte Scherfestigkeiten
zwischen 0,18 und 0,22 kg/cm?. Dieses Resultat be-
statigte also die Richtigkeit der Annahmen fir die er-
sten Stabilitdtsberechnungen.

In einer weitern Projektierungsphase wurden Stabili-
tatsuntersuchungen flrdie nachstehenden abgeander-
ten Berechnungsannahmen durchgeflihrt:

— Scherfestigkeit 7, = 1,8 t/m?

— Steilere Boschungsneigungen:
tuber Berme 2:1 und unter Berme 3:2

— Seitliche Hochwasserdamme, etwa 4 m hinter
dem Boschungskopf

1
k] =
Federkonstanten * |

| ko=

|
-
F T ET ]

L S

——ML—'

Momente infolge:  Eigengewicht
1 Erd- u.Wasserdruck
Auftrieb
Nutzlast

kp: 1.2 mt/m'
Ky 8.2 mt/m

250mt/m' | 250mt/m’

Abb. 7. Statisches System fur die Berechnung der Unterfihrung
und Momentenverlauf

Mit diesen Annahmen wurden sechs kreiszylindrische
Gleitflachen durchgerechnet. Auch diese Berechnun-
gen ergaben fir die untersuchten Gleitflichen genii-
gende Sicherheiten.

Uberraschenderweise zeigten sich Ende 1970 beidsei-
tig des ausgehobenen Baugrubenabschnitts Risse und
in der Baugrubenmitte Hebungen. Mit einer Kiesauf-
last wurden diese Hebungen wieder rlickgangig ge-
macht, und zur Abklarung der Ursache der Instabilitat
wurden sofort weitere Untersuchungen angeordnet.
Um den Einfluss dergleichzeitig laufenden Rammarbei-
ten der Pfahlung auf die Porenwasserspannungen ab-
zuklaren, wurden Gerate zur Messung des Porenwas-
serdrucks installiert. Die Beobachtung dieser Mess-
gerédte zeigte, dass der Einfluss einer Pfahlgruppe von
x Pfahlen nicht gleich dem xfachen Einfluss eines Ein-
zelpfahls war. Durch die Porenwasserdruckverteilung
derersten Pfahle konnte das durch die weiteren Pfahle
unter Druck gesetzte Porenwasser nicht ungehindert

Tr
Itos«

I psind

Abb. 8. Sicherheit £ gegen Grundbruch mit «¢p’ = 0-Methode»

nach allen Seiten abfliessen. Es entwickelte sich also
nicht eine Druckverteilung mit beschrankter Ausdeh-
nung und einzelnen ausgepragten Spitzen, sondern
eher eine mehr oder weniger gleichmassige Verteilung,
die aber weiter reichte, als es der Einfluss eines Einzel-
pfahls erwarten liess. Dadurch wurde auch das Ab-
fliessen des Porenwassers und damit der Porenwasser-
druckabbau verlangsamt.

Die Ganglinien der Porenwasseriiberdricke zeigten
deutlich die Abhadngigkeit der Geschwindigkeit der Ent-
wicklung des Porenwasserdrucks von der Tiefe, das
heisst von der Art des Untergrundmaterials, sowie die
Abhangigkeit des Porenwasserdruckaufbaus vom Ab-
stand der gerammten Pfahle zum Messpunkt.
Ebenfalls konnte beobachtet werden, dass die Poren-
wasserdriicke im ungestorten Untergrund mitder Tiefe
zunehmen. Die grosseren Driicke entsprachen sogar
Wassersaulen, die Giber das naturliche Terrain hinaus-
reichten. Dies ist wahrscheinlich so zu deuten, dass
sich der artesische Wasserdruck in der Morane (er war
in einer nahe gelegenen Bohrung beobachtet worden)
bis in den Seebodenlehm auswirkt.

Um den wahrscheinlichen Gleitflachen naherzukom-
men als mit der Annahme von kreiszylindrischen Gleit-
flachen, wurden die weitern Stabilitatsuntersuchungen
nach der Methode von Janbu durchgeflhrt. Dieses
Lamellenverfahren gestattete, die zu berechnenden
Gleitflaichen den vorliegenden Bodenverhéltnissen
wesentlich besser anzupassen. Werden die gunstig
wirkenden Lamellenschnittkrafte vernachlassigt, der
Stromungsdruck parallel dem Wasserspiegel wirkend
vorausgesetzt und die Lamellenbreite konstant ange-
nommen, so kann die Sicherheit £ nach der in Abbil-
dung 9 wiedergegebenen Formel bestimmt werden.
Um die durch das Rammen der Pfdhle erzeugten Po-
renwasserspannungen in die Rechnung einfiihren zu
konnen, konnte der Reibungswinkel ¢’ nicht Null ge-
setzt werden. Es wurde daher ein Reibungswinkel er-
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rechnet, der bei einer Sicherheit von £ = 1,0 einer kri-
tischen Gleitflache entsprach. Dabei wurde entspre-
chend den Fliigelversuchen die Annahme getroffen,
dass tg ¢’ der obern Schichten gleich dem anderthalb-
fachen Weg der untern Schichten sei. Diese Rechnun-
genergaben flrdie obere Schicht einen Reibungswin-
kel von ¢ = 18,5° und fur die untere Schicht einen sol-
chen von ¢’ = 12,5°

5 c'+(p-ultqy'

e S —
~ Z(ptgd-w-tgR)

¢' = Kohdsion

u = Porenwasser(berdruck

q'= Winkel der inneren
Reibung

na.= cos? (1 +19d"_;—193')

Abb. 9. Sicherheit F gegen Grundbruch nach Janbu

Den mit diesen Voraussetzungen durchgefiihrten Sta-
bilitatsrechnungen konnte entnommen werden, dass
die Sicherheit nicht mehr gewahrleistet war, sobald in
den obersten 10 m der Baugrube Porenwasserdrlicke
von 1 t/m? vorhanden waren. Diese Tatsache musste
beim Baufortgang berlcksichtigt werden.

4. Bauablauf

Im August 1970 begann sich die Unternehmung AG
Heinrich Hatt-Haller an der Strasse Steinhausen—Cham
fir einen Mannschaftsbestand von etwa 45 Mann zu
installieren, wobei auf eine Betonaufbereitung an Ort
verzichtet wurde. Anschliessend wurden die Zufahrts-
pisten und ringsum das zukiinftige Bauwerk die Hoch-
wasserdamme fiir ein HHW von 416 m u. M. geschit-
tet. Die bestehenden Vorfluter mussten gefasst und das
anfallende Wasser mittels provisorischer Pumpstatio-
nen abgeleitet werden. In der Achse der zukunftigen
Unterfliihrung wurde eine Transportpiste flr die Aus-
hubgerate und Transportfahrzeuge erstellt. Auf eine
stationare Krananlage verzichtete die Unternehmung
und setzte dafur zwei bis drei Pneukrane ein.

Der generelle Bauvorgang wurde von der Unterneh-
mung folgendermassen vorgesehen: die SBB-Hilfs-
bricken zu erstellen; dann bei km 1832 beginnend in
Richtung Ost zu arbeiten und dabei SBB-Brticke und
Pumpwerk zu erstellen; anschliessend von km 1832 in
Richtung West die Unterfuhrung mit der Strassen-
briicke fertigzustellen. Dabei wird die Baugrube riick-
wartsschreitend ab gewachsenem Terrain ausgehoben,
das Aushubmaterial Uber die Transportpiste abgefiihrt
und das Unterfuhrungsbauwerk im Taktverfahren lau-
fend dem Aushub folgend erstellt.

Mit den Pfahlungsarbeiten fiir die SBB-Hilfsbriicken,
alles mit etwa 34 m langen MV -Pfahlen, wurde im No-
vember 1970 begonnen. Ein Teil dieser Pfahle musste
innerhalb des Lichtraumprofils, nachts wahrend der
finfeinhalbstindigen Zugspause, gerammt werden.
Um Porenwasserspannungen zu vermeiden, wurden
die Pfahle der Unterfiihrung vorgangig ab gewachse-
nem Terrain gerammt. Die Holzpfahle, etwa 24 m lang,
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wurden mit der Jungfer auf die Sollkote gerammt. Die
MV-Pfahle, etwa 22 bis 32 m lang, zum Teil schwim-
mend, zum Teil auf einer Moranenschicht aufsitzend,
wurden mit der Jungfer bzw. mit verlorener Pfahllange
gerammt.

Der nun folgende Bauvorgang wiederholt sich ab-
schnittsweise in einem Taktverfahren. Der Grundwas-
serspiegel, praktisch terraineben, wurde mit dem Dia-
System abgesenkt. Dieses System entspricht im we-
sentlichen dem ublichen Wellpoint-System, arbeitet
aber mit einer bedeutend grosseren Luftpumpe. Die
7 m langen Filterrohre wurden in Abstianden von 1 m
verrohrt eingespllt und mit einem Sandfilter versehen.
Kurz nach der Inbetriebnahme der ersten Filterstufe
wurde ein V-formiger Graben ausgehoben und die
zweite Filterstufe eingespllt. Spatestens nach einer
Woche konnte der Hauptaushub mit einer Dragline
oder einem Tiefloffel beginnen. Alles Aushubmaterial
musste abgefluhrt und in einer entfernten Grube depo-
niert werden, eine Wiederverwendung kam nicht in
Frage. Die Boschungen wurden auf Vorschlag der Un-
ternehmung sehr steil, das heisst mit einer Neigung
von 2:1 oberhalb bzw. 3:2 unterhalt der etwa 1 m
breiten Berme ausgefiihrt. Die Béschungen wurden
von Hand nachgearbeitet und widerstanden unge-
schutzt zwei Jahre lang praktisch jeder Erosion. Die
Sohle war insbesondere im tieferen Bereich so weich,
dass sie nicht betreten werden konnte und sofort mit
Gerollbeton abgedeckt werden musste (Abb.10).

Auf der nun begehbaren Baugrubensohle wurden die
Holz- und MV-Pfahlkopfe freigelegt und die Anschluss-
konstruktionen zur Verankerung in der inneren Wanne
montiert. Anschliessend konnte die dussere armierte
Bodenplatte — Trager der Grundwasserisolation — in
Etappen von etwa 5 bis 8 m betoniert werden. Die
aussere Bodenplatte wurde sauber abtaloschiert und
war bereit zur Aufnahme der Grundwasserisolation.
Die Pfahlanschlusskonstruktionen durchdringen die
Isolation und mussten demzufolge sorgfaltig abge-
dichtet werden. Uber dem Schutzmértel wurden block-
weise die Armierungen der inneren Wanne und die
Entwasserungsleitungen aus Hart-PVC samt Einlauf-
tassen versetzt, wobeijeder Block in zwei Etappen be-
toniert wurde.

Die Unterfuhrungswande sind alle 8 m durch sichtbare
Fugen unterbrochen und wurden unter Verwendung
von Grossflachenschalungen pro Fugenabschnitt -in
einem Stuck betoniert. Die knappe Kronenbreite und
der einseitige Anzug erschwerten allerdings das Ver-
dichten des frischen Betons, so dass erst nach lang-
wierigen Versuchen befriedigende Sichtbetonflachen
erzielt werden konnten. Nach dem Aufbringen der
Wandisolation wurden die Filter der Grundwasserab-
senkung gezogen und das Bauwerk hinterfullt.

Nach anfanglichen Baugrundschwierigkeiten, die eine
Verzogerung im Bauprogramm verursachten, konnte
die Unternehmung das vorgesehene Taktverfahren auf-
nehmen und unter Verstarkung des Mannschaftsbe-
standes verlorene Zeit wieder aufholen. Im Oktober
1972 wurde die Strassenbriicke betoniert und damit
die Rohbauarbeiten am Unterfihrungsbauwerk nach
rund zweijahriger, unfallfreier Bauzeit abgeschlossen.
Dieser geschilderte Bauvorgang konnte erst nach
Uberwindung enormer Baugrundschwierigkeiten, die
entsprechende Mehrkosten verursachten, realisiert
werden. Die Schwierigkeiten begannen bereits im No-
vember 1970. Unmittelbar westlich der SBB-Brlicke
wurde in etwa 5 m Tiefe die Baugrubensohle erreicht
und mit Gerollbeton abgedeckt. Kaum eine Woche spa-
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Abb. 10. Bauvorgang beim Aushub

ter musste diese Baugrube infolge Grundbrucherschei-
nungen aus Sicherheitsgrinden wieder mit Kies einge-
deckt werden. So wurden etwa 10 m hinter dem Bo-
schungskopf Bodenrisse, am Boschungskopf selbst
Verschiebungen und in der Baugrubensohle Hebun-
gen von etwa 20 cm gemessen.

In Zusammenarbeit mit der Versuchsanstalt fir Wasser-
bau und Erdbau an der ETH und dem geotechnischen
Berater der Bauherrschaft wurden fir den weitern Bau-
vorgang im wesentlichen folgende Massnahmen ge-
troffen:

— Das Vorgelande wird entlastet, das heisst Hochwas-
serdamm, SBB-Damm und die Schuttung bei der
Interchemie AG werden abgetragen bzw. zurlick-
versetzt.

— Die Holz- und MV -Pfahle werden, um Porenwasser-
spannungen in der offenen Baugrube vermeiden zu
konnen, ab gewachsenem Terrain gerammt.

— Imtiefsten Bereich der Unterflihrung wird eine dritte
Filterstufe eingespdilt.

— Die Baugrubensohle wird nach dem Aushub sofort
mit Gerollbeton abgedeckt, wobei der Aushub ledig-
lich in kleinen Abschnitten erfolgen kann.

— Die aussere, an den Pfahlen verankerte Bodenplatte
wird moglichst rasch betoniert.

Mit diesen Massnahmen konnte das Bauwerk erstellt
werden, die Kriechbewegungen der Boschungen und
die Setzungen des Umgelandes, verursacht durch die
Grundwasserabsenkung, konnten jedoch nicht ver-
hindert werden. Die Vermessung der Hilfsbriicken-
widerlager in Lage und Hohe bestéatigte dies, so dass
die Hilfsbriicke in Langsrichtung zusatzlich ausge-
spriesst werden musste. Da die Geleise das Bauwerk
jedoch unter einem schiefen Winkel kreuzen, wurden
die Kriechdrucke abgelenkt, und die Hilfsbriickenjoche
mussten schliesslich zum Teil zurlickversetzt werden.
Der Aushub unter dem SBB-Damm veranschaulicht

nebenbei die enorme Setzungsempfindlichkeit dieses
Baugrunds. In der stehenden Aushubflachen quer
durch den Bahndamm konnte eine Setzungsmulde
beobachtet werden. Deutlich liess sich dabei erkennen,
dass die Dammauffillung bis heute etwa 2 m einge-
sunken ist und durch dauernde Nachschotterung auf
der Sollkote gehalten-wurde. Noch heute wird dieser
Geleiseabschnitt periodisch nachgeschottert.
Zeitraubend gestaltete sich auch jede Absteckung und
Vermessung, denn die nachsten verlasslichen Aus-
gangspunkte befinden sich auf den Molasseformatio-
nen von Steinhausen oder Cham.

Weitere Schwierigkeiten entstanden im Oktober 1971.
Die Bodenplatte und ein Teil der Wande waren damals
bis in die Nahe des Pumpwerks fertigerstellt, als aus-
serhalbder Baugrube, unmittelbar hinter der Boschungs-
krone, wiederum Risse in der Terrainoberflache ent-
deckt wurden. Mittels 10 bis 20 m langen senkrecht
zur Baugrube liegenden Mortelstreifen wurden diese
Risse und Absetzbewegungen taglich beobachtet, un-
terstutzt durch eine genaue Gelandevermessung in
Lage und Hohe. Um allféllige Gleitebenen in der Tiefe
zu eruieren, wurden etwa 6 m lange Plasticrohre in
den Boden getrieben, deren Abweichungen aus der
Geraden mit einem Stahlstab periodisch kontrolliert
wurden.

An den Mortelstreifen hinter der Pumpwerkbaugrube
konnten Absetzbewegungen bis zu etwa 1 cm pro Tag
gemessen werden. Der drohenden Einsturzgefahr
wurde begegnet, indem das Vorgelande um die Pump-
werkbaugrube im Bereich der beobachteten Absetz-
bewegung bis auf die Tiefe der Berme abgetragen
wurde.

Nachtraglich durchgefiihrte Scherfliigelversuche hin-
terdem Pumpwerk deckten Zonen extrem tiefer Scher-
festigkeiten auf, die vermutlich zu diesen Absetzbewe-
gungen fuhrten. Stabilitaitsnachweise mit diesen mini-
malen Scherfestigkeiten zeigten nun, dass die Sicher-
heit der Heizzentrale der benachbarten Firma Inter-
chemie AG nicht mehr garantiert werden konnte.

Im Februar 1972 wurde dieses Gebaude abgebrochen
und in sicherer Entfernung ein Provisorium in Betrieb
genommen. Im Dezember des gleichen Jahres wurde
die am alten Standort neu errichtete Heizzentrale wie-
der in Betrieb genommen. Im Juni 1973 hielten selbst
die Hochwasserdamme den langandauernden Nieder-
schlagen nicht mehr stand und wurden uberflutet. Das
Hochwasser mit 416,15 m u. M. setzte die ganze Un-
terfliihrung bis aufdie Hohe der beiden Briickenplatten
unter Wasser, ohne dem Bauwerk jedoch Schaden zu-
zufiigen. Sobald die Vorfluter wieder funktionierten,
konnte das Wasser abgepumpt werden.
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Pfahlfundation Gruner AG. Ingenteurantormehmmeng, Basel
der Brucke des Autobahn-

anschlusses Zug

in junger Seeablagerung

1. Geologie und geotechnische Eigenschaften
des Untergrunds

; T e
o p B

Im Anschluss Zug ist eine Strassenbriicke der An- ' / /28/~»
schlussstrasse G uber die Nationalstrasse N4a zu er- A Ay . o0 e
stellen. Die Nationalstrasse liegt ungefahr auf der Kote * il ; G I s s
derheutigen Terrainoberflache, wahrend die Anschluss- | [
strasse G auf einer Dammschiittung verlauft, die durch = s e
dierund 70 m lange Briickenkonstruktion unterbrochen HORIZONT 413,00 - | -
wird. — % - :
Der Untergrund wurde durch vier Sondierbohrungen

erschlossen und zeigt folgenden Aufbau:

o

2000m |
I

An der Oberflache von 0 bis 2 m Tiefe finden sich Ver- ; i = e
landungsedimente, die vorwiegend aus sandigem Silt ' ' - -
bestehen. Von 2 bis 21 m werden gletschernahe See- - — -
bodenablagerungen aus weichen tonigen Silten ange- : =5 e
troffen. Zwischen 21 und 24 misteine verhaltnismassig | = w
feste Ubergangsschicht aus Silt und Feinsand mit we- — - =
nig Sand und Kies vorhanden. Von 24 bis 31 m Tiefe |
findet sich Moréne aus Silt und Feinsand mit Sand und 3
Kies. In einer Tiefe von 31 m beginnt die Molasse. Sie _ 200
ist weich und verschrft bis zu einer Tiefe von 34 m. T _
Bei 34 m ist kompakter sandiger Mergel vorhanden. — = — 20— &
Der Gundwasserspiegel liegt unmittelbar unter der Ter- . _
rainoberflache. Ungestorte Bodenproben wurden den A e
Seebodenablagerungen aus einer Tiefe von 2 bis 21 m R e =
entnommen. Sie haben gemass den Untersuchungen e
der Geotest AG die folgenden geotechnischen Eigen- N
schaften: TS /" Tl /vs;o_‘i"_?""f
Mittel
Klassifikation USCS CL — Abb. 1b. Grindungsvariante: Schwebende Pfahlgriindung
Fliessgrenze W; 25,1-47,0% —
Ausrollgrenze W, 16,4-24,0% —
Plastizitatsindex /, 8-27 e
Wassergehalt W 22,7-40,7% —_ Die heute in den Seebodenablagerungen vorhandene
Trockenraumgewicht y4 1,26-1,60 t/m® 1,40 t/m® Scherfestigkeit betrug aufgrund von Labor- und Feld-
Feuchtraumgewicht 1,71-2,01 t/m® 1,89t/m® versuchenim Mittel lediglich 0,15 kg/cm?2.
Mg (0,5-1,5 kg/cm?) 15-38 kg/cm? — Die Aufgabe war somit, ein Briickenbauwerk auf eine
Rohtongehalt 8-48% 30% 21 m starke, dusserst kompressible Schicht abzustel-
Reibungswinkel ¢’ 21-31° 24° len. Dabei war insbesondere auf grosse differentielle

26.739

CHTRAUM |

450

of LI

— == = SERODENABLAGERUNGEN — == s s osm
- ubﬁuzo@'fna'o?b T

Abb. 1a. Grindungsvariante: Flachgriindung
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Abb. 1c. Grindungsvariante: Stehende Pfahlgrindung (Ausschnitt)
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Setzungen zwischen einer rund 7 m hohen Damm-
schuttung und dem Brickenbauwerk Ricksicht zu
nehmen.

Zur Prifung des Verhaltensdes kompressiblen und we-
nig tragfahigen Untergrundes wurde unter der Leitung
des Bliros Dr. A.von Moos, Zlrich, in der Zeit vom
Juni 1966 bis September 1967 in der Axe der Na-
tionalstrasse 200 m oOstlich des Anschlusses Zug eine
Versuchsschiittung ausgefuihrt. Der Untergrund ist
ahnlich aufgebaut wie beim Anschluss Hinterberg.
Die Hohe des Versuchsdamms betrug 5,2 m. Die
Schittung wurde innert 90 Tagen aufgebracht. Die
Schittgeschwindigkeit war also dusserst gering und
betrug durchschnittlich 5 bis 6 cm/Tag. Die theore-
tische Endsetzung von 140 cm war nach 450 Tagen
nahezu erreicht. Es ergab sich ein mittlerer Mg-Wert
von rund 18 kg/cm?.

2. Studierte Varianten fir die Grindung der Briicke

a) Grundsatzliches

Die Briicke konnte grundsatzlich flach oder auf Pfah-
len gegriindet werden. Die Pfahle konnen wiederum
als stehende oder als schwebende Pfahle ausgebildet
werden, das heisst sie konnen die Last mit der Spitze
in den Fels oder mittels Mantelreibung auf die Deck-
schicht Gbertragen.

In allen Fallen musste das Briickenbauwerk an die
Dammschittung angeschlossen werden. Wie schon
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erwahnt, waren unter der Dammschuittung Setzungen
von 0,8 bis 1,8 m zu erwarten. Diese Grossenordnung
wirde im Fall einer Flachgriindung zu unzulédssigen
Verdrehungen und im Fall einer Pfahlgrindung zu un-
zulassigen Setzungsdifferenzen fihren. Es war daher
in jedem Fall angezeigt, mittels einer massiven Vorbe-
lastung die zu erwartenden Setzungen grosstenteils
vorwegzunehmen. Die folgenden Varianten wurden
studiert, wobei in jedem Fall eine den grossten Teil der
Setzungen vorwegnehmende Vorbelastung auszufiih-
ren war (Abb. 1a, 1b und 1c).

b) Grindungsvariante | als Flachgriindung (Abb. 1a)

Die beiden Seitenspuren werden in geschlossene Ka-
sten gelegt. Diese Kasten dienen einerseits als Auflager
der Bricke uber der mittleren Spannweite und nehmen
anderseits den Erddruck der Schuttung auf. Durch
Anordnung eines Sporns, der unter die Schuittung
reicht, soll eine zentrische Belastung des Kastens er-
zielt werden. Allenfalls sind die Kasten unter der Fahr-
bahn mittels Druckriegeln zu verbinden, damit sie sich
gegenseitig nicht verschieben konnen.

¢) Grundungsvariante Il als schwebende
Pfahlgrindung (Abb. 1b)

Es wird vorgesehen, in den Widerlagern vier parallel
zur Fallinie der Boschung stehende 3 m lange Schlitz-
wandscheiben auf eine Tiefe von 20 m vorzutreiben.
Unter den Mittelstutzen wird eine querlaufende 20 m
lange und 20 m tiefe Schlitzwand vorgesehen.
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Eine schwebende Art der Griindung hat den Vorteil,
dass das Bauwerk die Setzungen der anschliessenden
Damme in einem gewissen Mass mitmachen kann. Die
Widerlagerscheiben wirden fur den Fall, dass der Bo-
schungskegel in Bewegung kame, bedeutende Biege-
momente erhalten.

Vorausgesetzt dass der Baugrund durch Vorschittun-
gen auskonsolidiert ist, ware infolge der Briuckenbela-
stung zwischen Widerlager und Mittelstutze immer
noch mit differentiellen Setzungen von 5 bis 10 cm zu
rechnen. Dies bedingt eine statisch bestimmte Brik-
kenkonstruktion, die mit einem Gerbertrdager ausgebil -
det wird.

d) Grundungsvariante Il als stehende Pfahlgrindung
(Abb. 1¢)

Die Lasten werden mittels Bohrpfahlen oder Schlitz-
wandelementen von tber 35 m Lange in die Molasse
Ubertragen. Diese Grundungsart hat den Vorteil, dass
ein statisch bestimmter Briickenoberbau ausgefiihrt
werden kann. Die Nachteile sind jedoch neben gros-
ser Pfahllange die Moglichkeit horizontaler Biegebean-
spruchung und negativer Mantelreibung. Ferner stellt
der Ubergang zwischen Briicke und Dammschittung
eine nicht einfache Aufgabe.

Die Griindungsvariante |, Flachgriindung, musste aus-
geschieden werden, da die Sichtweite in unzuldssiger
Weise eingeschrankt war. Es wurde zunachst die Grun-
dungsvariante |l, schwebende Pfahlgrindung, weiter-
verfolgt.

3. Beobachtungen bei der Ausfihrung
der Dammschdittungen

Mit den Vorschuttungen wurden im Juni 1971 begon-
nen. Dabei wurden von der Bauleitung H. Eichenber-
ger AG die gemass Weisung des Biiros Dr. A.von Moos
versetzten Piezometer beobachtet. Die gemessenen
Porenwasserdriicke erreichten dabei eine derartige
Grosse, dass die Stabilitat der Schiuttungen gefahrdet
war. Sie klangen ausserdem sehr langsam ab. Die Vor-
schattungen wurden daher Mitte November 1971 wie-
der eingestellt, nachdem sie im Bereich der Bricke
eine Hohe von rund 3,5 m tuber Gelande erreicht hatten.
Durch diese Umstande wurden die gesetzten Termine
in Frage gestellt.

Zur Beschleunigung der Dammsetzungen wurden da-
her gebohrte Kiessanddrainagen angeordnet. Fur Ein-

1971 |

zelheiten sei auf den Bericht des Buiros Dr. A.von Moos
uber die Dammschiittungen verwiesen. Der Verlauf der
Dammsetzungen im Bereich der Boschungskegel ist in
Abbildung 2 dargestellt. Aus diesen Kurven geht her-
vor, dass ein Jahr nach Schittbeginn hochstens die
Halfte der Setzungen erreicht war.

Es zeigt sich sodann der gunstige Einfluss der anfang-
lich skeptisch beurteilten Kiessanddrainagen. Durch
sie konnte eine Beschleunigung der Setzungen erreicht
werden, so dass bis Ende 1973 rund 80% der zu erwar-
tenden Endsetzung von 1,1 bis 1,2 m erreicht war.
Beim Boschungskegel hat die noch zu erwartende
Restsetzung eine gegen die Bruckenmitte gerichtete
Horizontalkomponente. Diese ist bei der Berechnung
der Griindungspfahle im Widerlager zu bertcksichti-
gen. Um diese Beanspruchung in Grenzen zu halten,
wird jedoch nunmehr vorgesehen, die Boschungskegel
so weit in Leca zu schutten, dass gegenulber der Vor-
belastung keine Mehrlast entsteht.

4. Wahl der Grindungsart und Berechnung
der Grindung

a) Wahl der Grindungsart

Um beim Brickenbau von den Terminen des Erdbaus
unabhangig zu sein, wurde im Friihjahr 1972 beschlos-
sen, fur die Bricke eine stehende Pfahlgriindung vor-
zusehen. Dieser Entscheid bewéhrte sich, da die wei-
tere Berechnung zeigte, dass nach Konsolidierung
durch die Kiesdrainagen Pfdahle mit Kreisquerschnitt
diezuerwartenden Beanspruchungenbeim Boschungs-
kegel aufnehmen konnen. Somit konnte auf die kost-
spieligen Schlitzwandelemente verzichtet werden.

In den beiden Widerlagern sind je 4 Pfahle @ 120 cm,
unter den beiden Stltzenreihen je 4 Pfahle @ 90 cm
vorgesehen (Abb. 1c).

b) Lastfalle der Widerlagerpfahle

In einer Tiefe von 34 m beginnt die kompakte Molasse.
Die Pfahlspitzen werden bis in eine Tiefe von 36 m ge-
fuhrt. Die Pfahle wurden berechnet fir folgende Last-
falle:

Vertikale Belastung infolge der Bricke
Vertikale Last infolge negativer Mantelreibung
Horizontale Last infolge der Lagerreibung
Erzwungene Biegung zufolge der Setzungen
— Knicken

Exzentrizitat des Lastangriffs

|
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Abb. 2. Zeitsetzungsdiagramm der Boschungskegel
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c) Vertikale Belastung der Widerlagerpfahle infolge
Briicke und negativer Mantelreibung

Die vertikale Belastung der Pfahle & 120 cm durch die
Brucke betrdagt 175 t/Pfahl. Dazu wurde eine durch-
schnittliche negative Mantelreibung von 4,2 t/m? er-
mittelt, die bis auf eine Tiefe von 21 m wirkt. Sie be-
tragt somit 330 t/Pfahl. Die Totallast ist also 505 t/
Pfahl. Demgegentiber betragt die Bruchlast in der Mo-
rane und Molasse 1450 t/Pfahl. Die Sicherheit gegen
Grundbruch ergibt sich somit zu NV, = 2,9. Wird in der
Morane eine Steifigkeitsziffer von Mg = 200 kg/cm?
und in der Molasse eine Steifigkeitsziffer von Mg, =
1000 kg/cm? verwendet, so ergibt sich eine Setzung
der Pfahle von 3 cm.

d) Horizontale Belastung der Widerlagerpfahle

Die Widerlagerpfahle werden infolge Lagerreibung mit
einer Horizontallast von 7,5 t/Pfahl belastet, die auf
der Hohe des Briickenwiderlagers angreift. Sie erzeugt
ein Moment von 47 mt.

Der Erfassung der Beanspruchungen durch Setzungen
unter den Boschungskegeln wurde eine Restsetzung
von 43 cm zugrunde gelegt. Verglichen mit den Dia-
grammen der bisher eingetretenen Setzungen ist dieser
Wert auf der sicheren Seite. Die horizontale Setzungs-
komponente wurde zu 25% der Vertikalsetzung oder
11 cm angenommen. Auch diese Annahme durfte auf
der sicheren Seite sein. Gemass den Berechnungen
des Buros Dr.A.von Moos betragt der Anteil der Rest-
setzung in der unteren Zone der kompressiblen Schicht
60% der Gesamtsetzung.

Es wurde also eine erzwungene Verformung des Pfahls
berechnet mit Auslenkungen von 11 cm am Pfahlkopf
und 7 cm oder rund 60% in Schichtmitte. Aus dieser

e ERZWUNGENE

DURCHBIEGUNG BELASTUNG

" | I ostim'

3.5t/m'
=

MNamt
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Abb. 3. Beanspruchung der Widerlagerpfahle infolge erzwunge-
ner Biegung

erzwungenen Verformung wurden die Belastungen
des Pfahls und die Biegemomente berechnet. Verfor-
mung, Belastung und Momente sind in Abbildung 3
dargestellt. Das Moment betragt bei der Einspannstelle
114 mt.

e) Knickstabilitat

Far den Fall zentrischer Pfahlbelastung ist die Knick-
stabilitdt nachzuweisen. Die kritische Knicklast ergibt
sich aus der Formel

_ £

Py B

ME.14 )
nz.Js.E.J.ﬂé

Dabei entspricht das erste Glied der Knicklast von
P = 1570t nach Euler, wahrend das zweite Glied die
Vergrosserung der Knicklastinfolge Einspannung durch
den Baugrund ergibt. Die kleinste Knicklast wird fiir

n = 2 erreicht und wirde theoretisch die 5,6fache
Knicklast nach Euler ergeben.

Dies zeigt, dass nicht das Knicken, sondern die Festig-
keit massgebend ist. Ein Baugrund verhéaltnismassig
niedriger Konsistenz erzeugt somit eine bedeutende
Einspannung. Die fur das Knicken massgebende Bela-
stung ist zunachst die Belastung der Briicke. Die nega-
tive Mantelreibung erzeugt, sofern sie auf die ganze
Pfahllange wirkt, auch bei einer Auslenkung des Pfahls
nur eine zentrische Belastung. Die negative Mantel-
reibung ist dann zu bertcksichtigen, wenn sie nur teil-
weise auf die Pfahllange wirkt. Es empfiehlt sich, die
halbe Mantelreibung in der oberen Pfahlhalfte wirken
zu lassen und die untere Pfahlhalfte auf Knicken zu
untersuchen. Dieser Fall ist jedoch im vorliegenden
Projekt nicht massgebend.

f) Exzentrizitat des Lastangriffs

Die Berticksichtigung des exzentrischen Lastangriffs
stellt wie die Untersuchung der Knickstabilitat ein sta-
tisches Problem zweiter Ordnung dar. Durch die Nor-
mallast entsteht zu einer vorhandenen eine zusatzliche
Exzentrizitat und vergrossert das Biegemoment.

Eine vorhandene Exzentrizitat e, vergrossert sich zu-
€

—a

folge der Wirkung einer Normalkraft auf e = ,WO-

bei

e

PE+P.5'
P = Normalkraft

2., ks
Pe = Knickkraft nach Euler (7= ")
K
. ME b le

P, = Widerstand des Baugrunds

J, - 12
Das Biegemoment wird dann M = P - e—P, (e—e,)

Dies fuhrt nach einigen Umformungen zu

Es ist leicht zu sehen, dass mit zunehmender Knick-

P.—P .
SP— sehr gross und somit das
E

Moment M unbedeutend wird. Mit abnehmender

lange der Ausdruck

. . Ps— .
Knicklange hingegen wird fﬁ-f sehrklein. Das Mo-
E

ment wird den Grenzwert M = P - e, erreichen.

Dies bedeutet, dass bei grossen Pfahllangen bedeu-
tende zusatzliche Auslenkungen entstehen. Die Ex-
zentrizitat wird durch den Widerstand des Baugrunds
kompensiert. Es konnte im Extremfall das Tragheits-
moment J = 0 gesetzt werden. In diesem Fall wirde
das Moment M = 0, ohne dass Bruch infolge Knicken
eintrate. Die Ablenkungskrafte wiirden vom Baugrund
aufgenommen und die Knicklast hatte den Wert

_ M
AT

Es ist jedoch notig, tiberméassige zusatzliche Verfor-
mungen infolge Normallast zu vermeiden und die Di-
mensionierung fur den oberen Grenzwert des Momen-
tes MM = P - e, vorzunehmen.

Die Exzentrizitat wurde zu 10 % des Pfahldurchmessers
oder e, = 12 cm angenommen. Dies ergibt ein Mo-
mentvon M =175-0,12 = 21 mt.

Py
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Die Zusatzmomente infolge erzwungener Durchbie-
gung und Lagerreibung ergaben M = 25 mt.

g) Berechnung der Pfahle unter den Stutzenreihen

Die Pfahle unter den Stitzen stellen weniger Probleme
als die Widerlagerpfahle. Es waren folgende Lastfalle
massgebend:

— Vertikale Last durch die Briicke 300 t/Pfahl
— Horizontale Bremskraft 3 t/Pfahl
— Horizontale Anprallkraft insgesamt 100 t

— Exzentrizitat des Lastangriffs 9cm

Die Aufnahme der Anprallkraft stellte besondere An-
forderungen. Ohne konstruktive Massnahmen war am
Pfahlkopf eine Auslenkung von rund 10 cm vorauszu-
sehen. Aus diesem Grund werden die Pfahle mit einem
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Abb. 4. Bruchlast fur kreisformigen armierten Betonquerschnitt

2 m tiefen armierten Betonriegel verbunden, die in
einem eigens hieflir vorgesehenen 2,5 m starken, ver-
dichteten Kiessandkoffer festgehalten werden. Bei die-
ser Anordnung entsteht bei Anprall eine Auslenkung
von weniger als 1 cm.

h) Dimensionierung der Pfahle

Die Pfahle waren fir folgende Beanspruchungen zu
dimensionieren:

Wider/agerpféahle

Mit negativer Mantelreibung N=505t M=170 mt
Ohne negative Mantelreibung N=175t M=160 mt

Pfahle unter Mittelstitzen N=300t M= 60 mt
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Es zeigt sich bei der konventionellen Dimensionierung
der Pfahle nach der Elastizitatstheorie, dass ein hoher
Armierungsgehalt notig ist, ohne dass die Tragfahigkeit
des Stahls ausgenutzt werden kann. Nach Rucksprache
mit dem Prifingenieur, Herrn K. Vckovski, Zlrich,
wurde die Dimensionierung gemass dem Traglastver-
fahren nach K. Jager vorgenommen.

Zur Erleichterung der Dimensionierung und der Uber-
sichtlichkeit wurde nach der genannten Theorie das in
Abbildung 4 dargestellte Diagramm verwendet. Dabei
wurde eine Sicherheit von NV, = 2,0 gefordert. Es erge-
ben sich dabei folgende Punkte im Diagramm:

Punkt 1

Widerlagerpfahle mit negativer Mantelreibung
N-e

3 = 1580 t/m?
r
/\2/ = 2810 t/m?
r
Punkt 2

Widerlagerpfahle ohne negative Mantelreibung
N-e

- = 1480 t/m?
T
¥ = 970 t/m?
r
Punkt 3

Pfahle unter den Mittelstutzen
N-e

. = 1320 t/m?
r
a4 = 2950 t/m?
¥

Die Punkte liegen zwischen den Linien W, = 0,100
und W, = 0,200. Es wurde W, = 0,170 gewaihlt.
Mit o,, = 4200 kg/cm? und o, = 200 kg/cm? ergibt

9o = 1,6%.

ep

sich die Armierung zu = 2 - W,

5. Zusammenfassung

Die Fundierung einer Bricke, die beidseits an Damme
anschliesst und auf stark setzungsempfindlichem Bau-
grund zu erstellen ist, wurde mittels Vorbelastung des
Baugrunds und einer stehenden Pfahlgrindung ge-
Iost. Die Vorbelastung des Baugrunds hatte den Zweck,
die Setzungen soweit wie moglich vorwegzunehmen.
Zur Beschleunigung der Setzungen mussten gebohrte
Kiesdrainagen eingebaut werden. Gleichwohl wird es
noch notig sein, die Boschungskegel teilwéise aus
Leca zu schutten. Bei der Berechnung der Pfahle wurde
eine erzwungene Verformung infolge horizontaler Set-
zungskomponenten angenommen. Ferner wurden die
Knicksicherheit und der Einfluss des exzentrischen
Lastangriffs untersucht. Die Bauarbeiten der Bricke
sollen im kommenden Jahr beginnen.



W. Heierli, Dr. Bauing. ETH
F.L.Yang, dipl. Bauing. ETH
Ingenieurbliro Heierli, Zurich

A. Einleitung und Problemstellung

Nordlich von Baar verlauft die Autobahn T4 am Sid-
ostabhang einer coupierten Molasseterrasse, in unmit-
telbarer Nahe der SBB-Linie Ziirich—Zug. Der Uber-
sichtsplan auf Abbildung 1 zeigt die Linienfiihrung und
die drei Bereiche 1, 2 und 3, in denen im Laufder Bau-
arbeiten grossere baugrundbedingte Probleme auf-
traten.

Die Geologie stellt sich folgendermassen dar: Die Un-
terlage wird durch die obere Stusswassermolasse gebil-
det, in der mengenmassig die Mergel mit uber 50%
den grossten Anteil stellen. Daneben kommen in un-
regelmassiger Schichtenlagerung Sandsteine und Silt-
steine mit je etwa 25% vor. Die Schichtflachen fallen
3 bis 4° nach Siiden ein. Charakteristisch fiir diese
Susswassermolasse sind die unregelmassig auftreten-
den stark tonigen Horizonte mit bituminosen Mergeln.
Bekannt ist die Bewitterungsanfalligkeit des Mergels
an seiner Oberflache und an Kluftflachen.

Uber der Felsoberflaiche liegen Morane, verrutschte
Molasse und Verwitterungsschutt in variabler Starke
von 2 bis 5 m (Gehangelehm). Die Deckschicht hat
eine durch das Wertepaar @ = 25° und ¢ = 0 zu cha-
rakterisierende Scherfestigkeit. Kritisch ist die Uber-
gangszone vom Gehangelehm zur Molasse, wo wegen
der Verwitterungserscheinungen des Mergels erfah-
rungsgemadss Scherfestigkeiten zwischen 15 und 20°
(Ruckwartsrechnungen mit Berlcksichtigung der Sik-
kerwasserstromung, Abb.2) vorliegen.

Zur Hydrologie ist festzustellen, dass der Molassefels
an sich eine geringe Durchlassigkeit besitzt, dass aber
grossere Klufte vorhanden sind, durch die das Wasser
verhéaltnismassig rasch und weit im Untergrund zirku-
liert.

Abb. 1. Situation

Pfahlwande an der T4
Zug-Sihlbrugg

Die Wasserverhéltnisse im gesamten Hang erweisen
sich nicht nur rein ortlich als unregelmassig, sondern
sind auch zeitlich stark variierend.

Im Juni 1973 traten zufolge mehrtagiger Starkregen,
die auch Bachtiberschwemmungen hervorriefen, in
den Bereichen 1, 2 und 3 Rutschungen auf. Im Be-
reich 1 (Abb.1 und 3) rutschte nach dem projektge-
massen Anschnitt mit einer Neigung von 2:3 in der
Molasse und 1:2 im Lockermaterial die Gehangelehm-
schicht trotz einer vorgangig angeordneten Entwasse-
rung (Sickerschlitz mit Entwasserungsrohr) auf der
Molasseunterlage ab, obwohl deren Neigung nur etwa
3 bis 4° betrug. Der Rutsch ist daraus zu erklaren, dass
wegen der starken Regenfalle der Grundwasserspiegel
trotz der Entwéasserung sehr hoch gewesen sein musste,
dass sich eine starke Sickerstromung einstellte und zu-
dem die Scherfestigkeit zwischen Deckschicht und
Molasse nur etwa 15° betragt. Als Sanierung wurde
mittels Winkelstlitzmauer eine Boschungsfussabstut-
zung auf dem Molassefels erstellt, mit einer Entwasse-
rung versehen und hinterflllt (Abb. 3).

Abbildung 4 zeigt eine grossere Rutschung im Be-
reich 2 der betrachteten Strecke. Auf einer Molasse-
unterlage von 3 bis 4° Neigung liegt eine Deckschicht
etwa konstanter Machtigkeit, die bereits bergseits an
einen Steilabfall der Molasse anschliesst. Die Rut-
schung erfolgte derart, dass in der Deckschicht meh-
rere Risse entstanden und sich diese etwa 1 m talwarts
bewegte. Weder im Bereich 1 noch im Bereich 2 war
durch diese Rutschung eine Gefahrdung der Bahnlinie
zu erwarten. Als Sofortmassnahme wurden am Fuss
der Rutschung einige tausend Kubikmeter Kies als
Zwischendeponie flr spatere Verwendung im Koffer
eingebracht und Entwasserungsmassnahmen getrof-
fen. Die Risse wurden ausgefillt und mit einer un-
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Abb. 4. Querprofil km 6.700, Bereich 2. Die Rutschung erfolgte derart, dass in der Deckschicht mehrere Risse entstanden und sich
diese etwa 1 m talwarts bewegte. — Bereich 3. Die Rutschungen in diesem Bereich traten schon ein, bevor Eingriffe durch die T4
vorgenommen wurden. Die Topografie und der Baumwuchs zeigen, dass auch dieses Gebiet immer wieder von Bewegungen heim-
gesucht wird. — Sanierungen: Autobahntrassee selbst; Totalmaterialaustausch und Entwasserungen. — Hangsicherung; Pfahlwand

zum Teil verankert

durchlassigen Schicht abgedeckt. Dank diesen Mass-
nahmen ergaben sich seither keine nennenswerten
Bewegungen mehrin dieser Rutschmasse. Im Bereich 3
(Querprofil analog Abbildung 2 und 3) bestanden zur
Zeit der Rutschungen noch keinerlei Eingriffe durch
die T4. Trotzdem wurden durch die Regengtisse auch
dort an verschiedenen Stellen Rutschungen ausgelost.
Die Topografie und der Baumbewuchs (Abb. 2) zeigten
im Ubrigen, dass auch dieses Gebiet immer wieder von
Bewegungen heimgesucht wird.
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B. Variantenstudien und ausgefiihrte Losungen

1. Beurterlung des bestehenden Hangs,
Rickwaértsrechnung

Grundlage fur die Beurteilung des Hangs im Hinblick
auf dessen Sanierung sind einerseits die geotechni-
schen Untersuchungen aufgrund der Sondierungen
und der Auswertung aller tGbrigen Aufschliisse, ander-
seits die Resultate aus der Ruckwartsrechnung.



Zur Methode der Rickwartsrechnung:

Das Auftreten von Rutschungen zeigt an, dass die
Sicherheit knapp 1 betragen hat. Es lasst sich nun eine
recht zuverldssige Gleitberechnung ausfiihren, bei der
der Winkel der inneren Reibung (Annahme: Kohasion
¢ = 0) als Unbekannte auftritt. Riickwartsrechnungen
lassen sich auch dort anwenden, wo keine Rutschun-
gen erfolgt sind. Man kann die Sicherheit eines beste-
henden Hangs annehmen und den zu dieser Annahme
gehorenden Reibungswinkel berechnen.

Mit diesen Hilfsmitteln — unter Berlicksichtigung des
Stromungsdrucks, eines wesentlichen Einflusses —
wurden die drei Strecken des Profils km 6.890 separat
mit einem eigenen Computerprogramm untersucht und
die sich daraus ergebenden Reibungswinkel bestimmt
(Abb. 2). Eine Sicherheit 1 besteht bei diesen Verhalt-
nissen dann, wenn der Reibungswinkel zwischen 18
und 22° betragt (in Funktion der verschiedenen An-
nahmen). Erfahrungsgemass erreicht der Winkel der
inneren Reibung bei Berticksichtigungdes Stromungs-
drucks auf der Molasseoberflache zwischen 15 und
20°. Die Ruckwartsrechnungen erklaren also ohne wei-
teres die aufgetretenen Instabilitaten.

Als Schlussfolgerung aus den geotechnischen Unter-
suchungen des Hangs, insbesondere aus den Ruck-
wartsrechnungen, ergibt sich, dass Hangsanierungen
notwendig sind, und zwar Massnahmen, die primar die
Gleitgefahr in der Molasseoberflache unterbinden.

2. Sanierung im Bereich des Autobahntrassees selbst
(Totalmaterialaustausch)

Aufschiittungen im Bereich des Autobahntrassees sind
nur dort zulassig, wo die Felsneigung sehr gering ist.
Andernfalls besteht die Gefahr des Abrutschens der
Deckschicht samt Dammschiittung. Die moglichen
Losungen bestehen entweder im Auspacken der frag-
lichen Schichten oder in der Durchfiihrung von Stutz-
massnahmen. Variante 1 ware eine Aufschittung ge-
wesen, die durch eine verankerte Pfahlwand auf der
Talseite zwischen der Autobahn und der SBB-Spur
gestiitzt wirde. Variante 2, die gewahlt wurde, ist eine
Erdbaulésung ohne Kunstbauten (Abb.4), bei der die
Deckschicht bis auf die Molasse abgetragen wird. Die
Molasseoberflache selbst wird mit dem Bulldozerblatt
unddem Ripperzahnsorgfaltigvon verwitterten Schich-
ten befreit, gereinigt, grob gezahnt und entwassert.
Konzentrierte Wasseraustritte werden separat gefasst.
Der Aufbau des Damms erfolgt nach den (blichen
Grundsatzen mit Dammaterial.

3. Hangsicherung oberhalb der Bergspur
der Autobahn (Pfahlwand)

Das Autobahntrassee muss gegen das Abrutschen der
oberhalb der Autobahn liegenden Schichten gesichert
werden. Zu diesem Zweck stehen als Moglichkeiten
wiederum eine reine Erdbaulosung oder eine Losung,
bei der zumindest zum Teil Kunstbauten eingesetzt
werden, zur Verfligung.

Eine reine Erdbaulosung wiirde wiederum das Abrdu-
mender Deckschichtund die Behandlungder Molasse-
oberflache voraussetzen. Entwasserungsmassnahmen
werden in jedem Fall zusatzlich angeordnet. Es hat sich
aber nicht nur im vorliegenden Fall, sondern an ver-
schiedenen andern Autobahnbaustellen gezeigt, dass
reine Entwasserungslosungen selten zum Ziel fiihren.
Mit einer Entwasserung kann man nur den Grundwas-
serspiegel senken und die Sickerstromung reduzieren,
nicht aber die Schmierschicht im Ubergang von Deck-

schicht zu Molasse «austrockneny. Die Gefahr, die in-
folge des niederen Reibungswinkels in der Trenn-
schicht besteht, wird durch eine Entwasserung allein
nicht beseitigt.

Losungen mit Kunstbauten erfordern oberhalb der
Bergspur ein Stitzbauwerk, das solide auf der Molasse
fundiert ist. Es ergeben sich grundsatzlich drei Mog-
lichkeiten, wovon die dritte Variante, Pfahlwand, zur
Ausflihrung gelangt:

a) Spundwande dringen erfahrungsgemass nicht mit
Zuverlassigkeit in die Molasse ein. Die Auflagerung
des Fusses kann nicht kontrolliert werden. In den mei-
stenFallenisteine Riickverankerungnotwendig.Spund-
wande mussen drainierend ausgebildet werden.

b) Normale Stutzmauern in offener Baugrube haben
den Nachteil, dass beim Ausheben der Baugrube Ver-
héltnisse entstehen, die viel ungunstiger sind als der
definitive Zustand, so dass Rutschungen kaum zu ver-
meiden sind. Fur den gegebenen Fall ware ebenfalls
eine Ruckverankerung notwendig.

c) Die gewahlte Variante ist eine Pfahlwand, d.h. eine
Serie von untereinander durch einen Kopfbalken ver-
bundenen armierten Betonbohrpfahlen, die in die Mo-
lasse eingebohrt und eingespannt bzw. zum Teil auf-
gelagert und am Kopf verankert werden. Die Pfahle
weisen einen Durchmesser von 90 cm auf, der Achs-
abstand betragt 2 m. Wegen der Bogenwirkung der
Erdmasse haben die Pfahle den totalen Erddruck auf-
zunehmen (Abb.4). Je nach der Molassequalitat wer-
den pro Meter Eindringung des Pfahls in die Molasse
1 bis 2 Meisselstunden aufgewendet. Die Vorteile der
Pfahlwand liegen in der Gewissheit, die man sich Uber
die Baugrundverhaltnisse am Pfahlfuss und Uber die
Einspannung im Fels verschaffen kann, und in der
Sicherheit der Drainage zwischen den Pfdhlen hin-
durch. Das unstabile Gelande wird wahrend der Her-
stellung der Pfahle nur geringfligig gestort.

Der Kopfbalken hat folgende Funktionen: Wenn ein
Pfahl in einer Reihe aus irgendwelchen Griinden
schlechter eingespannt ist, so tragt der Kopfbalken
einen Teil seiner Last auf die benachbarten Pfahle ab.
Auch dient der Kopfbalken einerrickverankerten Pfahl-
wand als Longarine, die die Vorspannkraft in das Erd-
reich ableitet.

Zwischen den Pfahlen wird beim Ausheben etappen-
weise eine unarmierte Verkleidung aus Sickerbeton
eingebracht, die sich beidseitig auf die benachbarten
Pfahle abstutzt. Diese drainierende Auskleidung ge-
stattet natlrlich eine gute Entwasserung.

Zur Asthetik unverkleideter Pfahlwéande kann man na-
turlich verschiedener Meinung sein. Unverkleidete
Pfahlwande wirken durch die klare Darstellung des
Tragverhaltens sicher nicht weniger asthetisch als
grosse ebene Sichtbetonflaichen. Mit dem Vergleich
der beiden Abbildungen 5 und 6 wird darauf hinge-
wiesen,dasseine Pfahlwand im Aussehen eine erstaun-
liche Affinitat mit einer Saulenreihe aufweist.

Hier sei noch erwahnt, dass ein Teil der Pfahlwand
gleichzeitig als Baugrubensicherung fir die Erstellung
der Briickenwiderlager verwendet wird — eine Aufgabe,
die die Pfahlwand — im Gegensatz zu einer Winkel-
stitzmauer aus Ortsbeton — ohne weiteres zu Gberneh-
men in der Lage ist.

C. Schlussfolgerungen

Die Strecke Zug—Sihlbrugg bot in ihrem mittleren Ab-
schnittmannigfache Stabilitatsprobleme. Hauptursache
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Abb. 5. Fotoaufnahme einer Pfahlwand

fir die dort aufgetretenen lokalen Rutschungen sind
der geringe Reibungswinkel von 15 bis 20° auf der
Oberflache des verwitterten Molassefelsens (Mergel-
schichten) und der hohe Grundwasserspiegel, der Auf-
triebskrafte und Stromungsdriicke zur Folge hatte. Die
Bauweise fir den engeren Autobahnbereich bestand
im Abtrag der Deckschicht und in der Behandlung
(Verzahnung, Reinigung und Entwasserung) der Mo-
lasseoberflaiche. Der Hang oberhalb der Autobahn
wurde mit Stutzkonstruktionen aus Pfahlwanden —
zum kleineren Teil mit Verankerung — gesichert.

Dem gesamten Vorgehen — sowohl der Sofortmass-
nahmen als auch der Ausfuhrung der definitiven Lo-
sung — liegen folgende Uberlegungen zugrunde:

Alle Bau- und Endzustande missen einen Sicherheits-
grad aufweisen, der der konkreten zeitlichen und ort-
lichen Situation Rechnung tragt. In den meisten Fallen
lasst sich dieser erforderliche Sicherheitsgrad dadurch
bestimmen, dass man sich Uberlegt, welches die Kon-
sequenzen einer Instabilitdt, beispielsweise einer Rut-
schung, sein konnen. Entsteht durch eine Rutschung
lediglich ein begrenzter Kulturausfall (Weide-, Acker-
land), so ist es wirtschaftlich, den Sicherheitsgrad nie-
drig anzusetzen.

Diese Uberlegungen tiber das Risiko fiihren zu ganz
andern Konsequenzen, wenn grossere Sachwerte in
Gefahr sind. Man wird dann nicht nur hohere Sicher-
heitsgrade festlegen, sondern insbesondere Bauweisen
anwenden, welche die Untergrundverhaltnisse zuver-
lassiger aufzudecken gestatten. Die Pfahlwand hat in
dieser Beziehung gegentber der Spundwand den gros-
sen Vorteil, dass bei jeder Pfahlbohrung das Material
genau untersucht werden kann.
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Abb. 6. Fotoausschnitt vom griechischen Tempel Theseum

Analoges ist zum Auspacken von Deckschichten zu
sagen: Dieser Bauvorgang ermoglicht eine lickenlose
Inspektion des Untergrunds — zum Beispiel der Molas-
seoberflaiche — und damit die Ausschaltung von Unge-
wissheiten. Je kleiner diese Ungewissheiten sind, desto
geringer darf der Sicherheitsfaktor angesetzt werden.
Sind als Folge einer moglichen Rutschung nicht nur
Sachschaden, sondern auch Personenschaden mog-
lich, so sind naturgemaéss die Uberlegungen ganz auf
diese Umstdnde auszurichten. Eine in Betrieb stehende
Bahnlinie zum Beispiel oder ein Hochbau dtirfen selbst-
verstandlich in keinem Fall gefahrdet werden. Dass fur
die Gewahrleistung der hier erforderlichen Sicherheit
nicht nur und nicht einmal in erster Linie der Sicher-
heitsfaktro an sich, sondern die Zuverlassigkeit der
Baumassnahmen wesentlich ist, versteht sich von
selbst. Es ist denkbar, Baumassnahmen so zu treffen,
dass im Fall unglnstiger Verhéltnisse Ergdnzungen,
wie etwa eine zusétzliche Verankerung, moglich und
rasch ausfiihrbar sind. Man soll in dieser Hinsicht im
Projekt immer eine gewisse Flexibilitat einplanen.

Schliesslich sei noch festgehalten, dass alle diese
Uberlegungen immer rechtzeitig in einem offenen tech-
nischen Gesprach mit dem Bauherrn zu diskutieren
sind. Die moglichen Risiken mussen gemeinsam sorg-
faltig ausgeleuchtet und dann bewusst in dem Mass
eingegangen werden, wie dies unter den herrschenden
Verhaltnissen eben sinnvoll ist. Durch eine solche Art
der Zusammenarbeit, wie sie auch an diesem Auto-
bahnabschnitt erfolgte, wird die Wirtschaftlichkeit bei
der Losung bodenmechanischer Probleme entschei-
dend verbessert.
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