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Max Gyger, dipl . l ng .  ETH 
Geotechn isches Bü ro D r. A. von M oos, Zür ich 

Beim Autoba hnansch l u ss H i nterberg i n  der Stadtler
a l lmend zwischen Stei nhausen und Cham l iegt die 
Nivel lette der Nat iona lstrasse aut der H ohenkote der 
u rsprüngl ichen Terra inoberflache. Die Ü berfü h rung der 
Ansch lussstrasse G auf  ei nem vom Brückenbauwerk 
402 u nterbrochenen Erddamm sowie drei Ansch luss
rampen zu r  Autoba h n  e rfo rdern auf g ru ndbruchgefahr
detem, setzu ngsempfi ndl ichem U ntergrund Sch üttun
gen von bis zu 7 m H o he.  Der vor l iegende Beitrag be
fasst sich mit der bodenmechan ischen Erklarung und 
der Besch re ibung der techn ischen Losu ng der bei 
der Erstel l u ng der Dammschüttu ngen aufgetretenen 
Schwierigkeiten . 

A. Baugrund 

Ei ne Erorterung der Entstehu ngsgesch ichte des Bau
g ru ndes f indet sich i m  Ü berbl ick ü ber die geotechn i 
schen Aspekte des Zuger  Nat ionalstrassenbaus von 
Kantonsingenieur H .  Schweg ler [1 ]. D ie  Bohrprofi le 
und Flügelsondieru ngen bei km 2.200 und km 1 .800 
der Ansch lussstrasse G (Abb. 1 )  i l l ustrieren den gene
rel len Aufbau und die geri nge natür l iche Scherfest ig
keit  des Bodens u nter d en Dammschüttu ngen. Ü ber d er  

Dammschüttungen 
auf weichen 
Seeabl agerunge n  
Tiefendra inagen a ls Massnahme der Konso l ida
t ionsbesch leun igung 

hart gelagerten, vorwiegend sandig-si lt igen M o rane 
des U nterg ru nds werden gletschernahe Seeablageru n 
g e n  aus  massig bis stark ton igem S i l t  angetroffen .  D ie  
Verlandu ngssedimente der  Oberflachenschicht beste
hen zu r  H a u ptsàche aus fei nsandigen o rgan ischen S i l 
ten und Seekreide. l n homogen itaten des Baugru nds 
werden durch die var iable Macht igkeit der einzelnen 
Sch ichten und die Heterogen itat der Decksch icht ver
u rsac ht. M it der Hohenlage der Oberflache der prak
t isch  i nkompressiblen M o rane schwa nkt die Starke der 
weichen, zusammendrückbaren Sedimentdecke zwi 
schen 1 5  und 3 0  m. l nnerhalb der etwa 2 b i s  8 m 
machtigen Verlandu ngssedimente ist e in  Spektrum 
samtl icher  Ü bergange von rei ner Seekreide ü be r  toni
gen S i l t  b is zu sandigem Si l t  a nzutreffen .  D ie  mit der 
verroh rten Flügelsonde aufgenommenen Profi le  der 
undra in ierten Scherfestigkeit des Bodens bei natür
l ichem Ü berlagerungsdruck ergaben im  Bereich der 
Oberflachensch icht Werte von bis zu 2 t/m2, die beim 
Ü bergang zum Seebodenlehm gegen 1 t/m2 abfa l len 
und i n  20 m Tiefe 2 bis 3 t/m2 erreichen.  D ie  D ifferenz 
zwischen dem Scherwiderstand des gestorten und des 
ungestorten Bodens im Versuch bei km 1 .800 doku 
mentiert die g rosse Struktu rempfi ndl ichkeit der See-
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Abb. 1. Genereller Aufbau und undrainierte Scherfestigkeit des Baugrunds; Verteilung des Porenwasserüberdrucks 



kreide i m Verg leieh zum weniger sensitiven Seeboden
lehm. Die bodenmeehanisehen Eigensehaften der wei
ehen Sed imentdeeke sind mit folgenden Kennziffern 
eharakterisiert worden: 

Verlandungs
sedimente 

Seebodenlehm 

uscs Ra u m- effektiver 
gewieht Reibungs-

winkel 

(t/m') ( ') 

ML/MH 1,6-1,8 27-32 
CL 1,8-1,9 22-24 

vertikale 
Wasser-
dureh-
liissigkeit 
(em/see) 

1 o-• 

Das Zusammendrüekungsverha lten wird in Absehnitt 
B. 2 beseh rieben. Weitere Bodenkennwerte und Bau
grundprofi le sind vom Projektverfasser de r  Fundation 
des B rüekenbauwerks zusammengeste l l t  worden [2]. 
Der G rundwasserspiegel l iegt naeh Regenperioden an 
der Terra inoberflaehe. 

B. Dammsch üttungen 

1. Ursprüngliches Belastungsverhalten des Baugrunds 

Zur  Beobaehtung des Verha ltens des Baugrunds un
ter den projektierten Dammlasten wurden vor l nan
griffna hme der Seh üttarbeiten 1 2  mit Setzungspegeln 
und Piezometern zu r  Ü berwaehung der Po renwasser
spannungen in versehiedenen Tiefenstufen instrumen
tierte Messstel len insta l l iert .  D ie  in Abbild ung 2a wie
dergegebenen Aufzeiehnungen des Beo baehtungs
protoko l ls der Messstel le@) eharakterisieren d ie  gene
rel le  Reaktion des Baugrunds  auf  d ie im  Sommer 1 971  
ausgefüh rten Vo rsehüttungen. Die Gangl inien der Pie
zometer in 3 und 6 m Tiefe ab  u rsprüng l iehem Terrain 
reg istrierten naeh Einstellung der Sehüttarbeiten zu
mindest einen teilweisen Abbau der d u reh d ie Be la
stung des Baugrunds erzeugten Porenwasserspannun
gen. Dagegen konnte in 1 O m Tiefe aueh naeh zwblf
monatiger Seh üttpause kein Abkl ingen der bei 80 bis 
1 00 %  d er Auflast stehengebl iebenen Potentiald iffe
renz zur ursprüngliehen Wasserd ruekverteil ung festge
ste l l t  werden. D ie  d u reh Auswertung samtlieher Mes
sungen gewonnene Model lvorstel l ung von der Ver
te i l ung des Porenwasserüberd rueks über die Tiefe der 
zusammondrüekbaren Seh i chten im Sommer 1 972 ist 
in Abbi ld ung 1 wiedergegeben. Die Abweiehung zwi 
sehen d er theoretisehen Verteilu n g d er Zusatzspannun
gen im Baugrund und der Verteil ung des Porenwasser
überdrueks innerhalb der o berflaehennahen Zone lasst 
sieh d u reh d ie im Vergleieh zum unterlagerten Seebo
denlehm erhebl iehe Wasserd u rehlassigkeit der Ver
landungssed imente erklaren. Als U rsaehe für die Ab
nahme der Po renwasserspannungen im Tiefenbereieh 
unterhalb 15 m kbnnen pr imar  das Abklingen der Zu
satzspannungen im Baugrund und sekundar d ie mbg
lieherweise drainierende Wi rkung der Morane des Un
terg runds angeführt werden. Die innert Jahresfrist un
ter den Vorsehüttungen eingetretenen Konsolidations
setzu ngen des Bau grunds besehrankten sieh somit zur 
Ha uptsaehe auf d ie Zusammend rüekung der Verlan
dungssed imente der Deeksehieht. wahrend aus dem 
Bereieh der Tiefenzone von etwa 7 bis 1 5  m ab ur
sprü ngliehem Terra in noch ein betraehtliehes Set
zungsmass zu erwa rten war .  Zudem wurde du reh die 
unerwartet ho hen Porenwasserspannungen im See
bodenlehm die Tragfahig keit des Baugrunds für grbs-
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sere Dammlasten in Frage gestel lt .  D iese Umstande 
führten zu r  Erwagung von Massna hmen z u r  Setzungs
besehleunigung und gaben Anlass zu verfeinerten Sta 
b i l itatsanalysen. 

2. Setzungsprognosen 

Die d i rekte Setzungsbereehnung ü ber das im Oedo
meter und im Plattendruekversueh beobaehtete Kom
pressionsverhalten des Baug runds l ieferte info lge zu 
g rosser Streu ung der Versuehsergebnisse keine für d ie 
Projektierung verwertbaren Resu ltate. E inen stiehha l 
t igeren Ansatz boten d ie  von Porenwasserspannungs
messungen begleiteten Vertika lversehiebungsbeob
aehtungen an den im Sommer 1 97 1  ausgefü hrten Vor
seh üttungen. Es wu rde desha lb  versueht, das voraus
siehtliehe Belastungs-Setzungs-Verhalten d er projek
t ierten Dammsehüttungen ü ber die bisher aufgetrete
nen Setzungen und den mit Piezometermessungen 
beobaehteten Konso l idationsg rad des Baugrunds zu 
beurteilen. 
Unter einer Auflast von etwa 8 t/m2 traten bis zum 
Frühja h r  1 972 Vertika lversehiebungen von bis zu 1 m 
auf. Ein erhebl ieher Antei l  d ieser Setzungen hatte sieh 
bereits wah rend der Seh üttarbeiten eingeste l l t  und 
muss zumindest te i lweise als Seherdeformation des 
Baug runds interpretiert werden. Bei  der Analyse der 
Deformationsmessungen war somit zu beaehten, dass 
nur von einem entspreehenden Porenwasserspan
nungsa bba u beg leitete Vertika lversehiebungen a ls 
Konsol idationsvorgang betraehtet werden dü rfen. D ie  
unter d iesem Aspekt vorgenommene Auswertung 
samtl ieher Setzungsbeo baehtungen ergab für die Be
lastungszeit von 7 Monaten bei  3,5 m Dammhbhe ei ne 
mittlere Konso l idationssetzung von 54 em. Den Poren
wasserspannungsmessungen war zu entnehmen, dass 
d iesem Setzungsmass ein mittlerer Konsol idationsgrad 
von 60% in der oberen Ha lfte und von etwa 30% in der 
unteren Ha lfte der 20 m maehtigen kompressiblen 
Seh ieht entspraeh.  Du reh Extrapo lation dieser Beo b
aehtungen konnte das d em Zustand 1 OOprozentiger 
Konsolidation des Baugrunds entspreehende mut
massliehe Endsetzungsmass der bisher aufgebraehten 
Da mmlast abgesehatzt und daraus der Zusammen
drüekungsmod u l  des Bodens bereehnet werden. Da
be i  wurde die mit  zunehmendem Ü berlagerungsdruek 
zu erwa rtende geringere Kompressibi l itat des Bau
g runds m i t  de r  Anna hme des doppelten M E-Werts fü r  
d ie Tiefenzone von 1 O b is  20 m gegenüber der  Zone 
von O bis 1 O m Tiefe berüeksiehtigt. Dieser Ansatz l ie
ferte M cWerte von 1 O kg/em2 für  d i  e o be re und 20 kg/ 
em 2 für die untere H alfte der zusammendrüekbaren 
Sehieht. D ie G rbssenordnung dieser Kompressions
moduln wird du re h die experimentell · 5estimmten 
Werte von 5 bis 30 kg/em 2 im Plattendruekversueh 
und von 30 bis 60 kg/em2 i m Oedometer teilweise be
statigt. 
D ie  Setzungsprognose l ieferte unter den vorstehenden 
Anna hmen fü r die maximale Projekthbhe von 7 m ein 
d u reh die Konsolidation des Baugrunds unter dem 
Dammgewieht veru rsaehtes Gesamtsetzungsmass von 
180 em. Aus den Beobaehtungen an den Vorsehüt
tungen wu rden die Restsetzungen naeh dem Belags
einbau im Ansehl ussbereieh des Brüekenbauwerks 
402 mit 80 em abgesehatzt. Zeit-Setzungs-Analysen 
naeh Terzaghi-Frbhlieh liessen die 80prozentige Kon
so lidation der zusammend rüekbaren Sehieht naeh 
einer Belastungszeit von 1 O Jahren erwarten. Auf
grund dieser Untersuehungsergebnisse musste mit 
du reh das ung ünstige Konsolidationsverha lten des 
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Abb. 2a. Ganglinien der Porenwasserspannungen und Setzungen in Abhiingigkeit von der Belastungsgeschichte, Mai 1971 bis 
September 1972 
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Abb. 2b. Ganglinien der Porenwasserspannungen und Setzungen in Abhiingigkeit von der Belastungsgeschichte, September 1972 
bis Januar 1974 

Unterg runds veru rsachten exorbitanten Unterha lts
kosten an den Dammsch üttungen für  den Autobahn
ansch l uss H interberg gerechnet werden. lm lnteresse 
der Gesamtwirtschaft l ichkeit sch ien es empfehlens
wert, den Versuc h  der Konsol idationsbesch leunig ung 
mittels Tiefendra inagen zu wagen. 

3. Stabilitatsuntersuchungen 

Einer ersten Ü berprüfung der Stabi l itatsverhaltnisse 
wurden d ie vor Bau beg inn bei natür l ichem Ü berlage
rungsdruck des Bodens gemessenen undra inierten 
Scherfestigkeiten zug runde gelegt. D iese r/J = O-Ana-
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lyse zeigte, dass der natürl iche Bruchwiderstand des 
Baugrunds mit der vorhandenen Belastung bereits 
überschritten worden war. D ie  Stab i l iti:it der vorhan
denen Sch üttu ngen l iess s i ch  nu r  m i t  dem im Bereich 
der relativ d u rch lassigen Verlandu ngssed imente der 
Deckschicht beobachteten Konsol idationseffekt erk la
ren.  D iese l nterpretation fand i h re Bestatigung, a ls  
nach dem Abtrag der Vorschüttu ngen i m  E inschn itt für 
die N 4a i m Sommer 1 973 zusatzl iche Fl ügelsondie
rungen ausgefü hrt wurden. D ie  bei  km 2.200 der 
Strasse G vor u nd nach Belastu ng des Ba ugrunds ge
messenen u ndra i n ierten Scherfestigkeiten s ind i n  Ab
bi ldung 1 aufgezeich net. Nach zweijahriger Vorbela
stu ng mit etwa 8 t/m2  hatte der Bruchwidersta nd um 
bis zu  1 00 %  zugenommen. In Ü bereinst immung mit 
dem anhand der Porenwasserspan nungen beobachte
ten Konsol idationsvorgang erstreckt sich d ie  Verfesti 
gung  des Baugrunds b is  i n  etwa 1 O m Tiefe. Dem Be
reich maximalen Porenwasserüberdrucks i nnerhalb der 
Tiefenstufe 1 O bis 1 5  m entspricht d ie  bei der U nter
suc h u ng mit dem Scherfl ügel vorgefundene Zone 
min imaler B ruchfestigkeit des vorbeiasteten Baugru nds. 
Nachdem offentl ich nu r  die Berücksicht igung der Zu 
nahme der Scherfestigkeit des Bodens mit wachsender 
Belastung und Belastu ngszeit e in  zutreffendes B i ld  
über d i  e Stab i l itatsverha ltn isse zu  vermitte ln  vermochte, 
wurden dem generel len Tragfah igkeitsnachweis e', 
W' -Analysen zugru nde gelegt. D ie  Betrachtung des 
Bodens a ls Re ibungsmaterial wurde zudem d u rch  d ie  
zuverlassigen Kenntnisse der Porenwasserspannungs
verte i lung u nd deren mutmassl ichen Entwicklung bei 
Wiederaufnahme der Schüttarbeiten erleichtert. 
Für d ie  Stab i l itatsberech n u ngen wurde e in  Computer
Programm e ingesetzt, das im g le ichen Rechengang d ie  
G le itsicherheiten nach Fellen ius und  B ishop u nter
sucht. Als Modifikation zur  Standardmethode von B i 
shop kann dabei d e r  Neigu ngswi nkel  der Seitenkrafte 
zwischen den Lamel len e iner G leitkreisscheibe variiert 
werden.  D ie  Ergebnisse bestatigten d ie  in Abbi ldung 3 
dargestel lten Resu ltate e iner U ntersuchung von Tu rn
bu l l  und Hvorslev [3, 4], wonach die G le itsicherheiten 
nach Fel len ius (Vernach lassigung der Seitenkriifte) und  
Bishop (An nahme horizontaler Seitenkrafte) be i  gros
sem Offn ungswinkel  des G leitkreises und hohen Po
renwasserspa n n u ngen stark d iverg ieren. Für die im 
vorl iegenden Fa l i  extrem tiefen G le itflachen u nd ei nen 
Porenwasserüberdruck von bis zu  80 % der Auflast 
waren sornit von der Betrachtung nach Fel len ius zu 
n iedrige u nd nach B ishop zu grosse Sicherheitsfakto 
ren zu erwarten .  Zu r Berechnung der kritischen G leit
sicherheiten wurde desha lb  in Abweichung von der 
ursprüngl ichen Methode nach B ishop für die R ichtung 
der Seiten krafte zwischen den Lamel len der mittlere 
Neigu ngswin kel  von G leitf lache u nd Terra inoberflache 
angenommen. . 
Den Ergebnissen der Re ibu ngsanalysen musste ent
nommen werden,  dass der Baugrund trotz e injahriger 
Schüttpause n i cht ü ber die Tragfah igkeitsreserven ver
fügte, d ie  das der  Projekthohe entsprechende Damm
gewicht erfordern würde. Vertretbare G ru nd bruch
sicherheiten kon nten nu r  für �n Zusta nd weitgehen 
der Konsol idation  des Ba ugrunds nachgewiesen wer
den.  Es wurde darauf verzichtet, die Tiefendra i nagen 
zur Beschleu n igung der Konso l idation unter der Damm
krone a uch a uf d ie  gesamte potentiel le G rundbruch
zone  anzuwenden.  Sie ware- angesichts der vorlaufi 
gen U n sicherheit h i ns ichtl ich Wirkung der Massna hme 
- mit u nverhaltn ismassig hohen Zusatzkosten verbu n
den  gewesen. A ls  wirtschaftl ichere u nd zuverlassige 
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Sanierung der Stab i l itatsverhaltn isse empfa h len  s ich 
grossflachige seit l iche Dammfussbelastu ngen. Die 
Gegenlasten wurden so bemessen, dass a n  das Schütt
programm bis auf Projekthohe keine Auflagen gestel lt 
werden mussten .  
D ie  Berechtigung der  kritischen Einschatzung der  Sta 
b i l itatsverhaltn isse wurde nach Wiederaufnahme der 
Schüttarbeiten du rch zwei Grundbrüche bestatigt. E in  
erster Gelandebruch ereignete s ich  be i  km 2.400 der 
Strasse G ,  nachdem d er Damm vor d er Ausfü hrung der 
projektierten seit l ichen Fussbelastungen auf ei ne Hohe 
von 5,5 m geschüttet worden war .  Bei  km 1 .800, wo 
entgegen der generel len Berechn ungsannahme von 
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Abb. 3. Vergleich d er Gleitsicherheiten na eh Fellenius und Bishop 
bei Variation des Óffnungswinkels des Gleitkreises und der Po
renwasserspannungen (Diagramm nach Turnbull und Hvorslev) 

sandigem Si lt  a ls  Decksch icht bis i n  8 m Tiefe reine 
Seekreide a ngetroffen wurde, provozierte e ine Schütt
hohe von nur 3,5 m einen weiteren G rundbruch. Die 
mittels Handbohrungen und Fl ügelsond ieru ngen e in 
gehend ana lysierten bodenmechan ischen und  geome
trischen Randbedingungen dieser Brucherscheinun
gen  l ieferten zuverlassige Anhaltspunkte zur Verfeine
ru ng des dem Tragfahigkeitsnachweis zugrunde geleg 
ten generel len Baugrundmodel ls.  D ie  Beurte i lung der 
Stab i l itatsverhaltnisse an hand der n unmehr am im  u n 
freiwi l l igen Grossversuch beobachteten Bruchverha l 
ten verifizierten Berechnu ngsannahmen erwies s ich  i n  
d e r  Folge a l s  zutreffend. D a s  Bauwerk kon nte ohne 
weitere Zwischenfa l le  auf d ie Projekthohe geschüttet 
werden.  

C. Tiefendrainagen als Massnahme 
der Konsolidationsbeschleunigung 

1. Projektierung und Bau der Tiefendrainagen 

Di  e i n  Abschn itt B. 2 besprochenen Setzu ngsanalysen 
hatten gezeigt, dass nur  noch wirksame Massnahmen 
zur Konsol idationsbesch leunigung die termi ngerechte 
Erstel lung ei nes funktionstüchtigen Bauwerks ermog 
l ichen konnten. An ei ne Vorwegnahme von Setzu ngen 



durch temporare Ü berschüttung der Projekthõhe wa r 
angesichts der prekaren Stab i l itatsverhaltnisse nicht zu 
denken. D iese Zwangslage drangte zur  verhaltnismas
sig aufwend igen Sanierung der Konsol idationsverhalt
nisse mittels Tiefendrainagen, d ie  zudem in bezug auf 
i h re Wirkung mit erhebl ichen Unsicherhe iten behaftet 
w ar. 
An einem Vorversuch an vier kleinka l ibrigen mit Spü l
bohrungen abgeteuften vert ikalen Sandd rains konnte 
ei n ermutigender Konsol idationseffekt beobachtet wer
den. lnnerhalb von 6 M onaten nahm der Porenwasser
ü berd ruck gegenüber dem Spannungsniveau vo r dem 
Versuch u m 30 bis 40% a b. Aus diesem Ergebnis du rfte 
geschlossen werden, dass in diesem Seebodenlehm 
d ie D urch lassig keit in horizontaler Richtung bedeu 
tend besser war a ls jene der Vertikalen.  Damit war ei ne 
wesentl iche Voraussetzung für eine wirksame Be
schleunigung des Porenwasserspannungsa bbaus du re h 
vertikale Sanddra ins erfüllt. Auf d ie  Resu ltate des Vor
versuchs abgeste l lte rechnerische Prognosen l iessen 
vom daraufhin projektierten grossflachigen, engmasch i 
gen Dra inageraster innerhalb Jahresfrist eine 80pro 
zentige Konsol idation des Baugrunds erwarten. Wel 
che Dammabschnitte o hne Vo rkehrungen zur Set
zungsbeschleunigung geschüttet werden durften, hing 
vom nach der Erõffnung des Autobahnanschlusses 
tolerierten Restsetzungsmass ab. Dementsprechend 
wurde die f lachenmassige Ausdehnung des D ra inage
rasters aus der Optimierung der Kosten d ieser Sanie
rungsmassna hmen und der spater notwendigen An
passungsarbeiten festgelegt. 
D ie zu erwartende starke Verschmutzung der vorhan
denen Vorsch üttungen beim Gebrauch von Spü lwas
ser l iess d ie Ausführung der Tiefendrainagen im  Trok
kenbohrverfa hren ratsam ersche inen. Da die Funk
tionstüchtigkeit kleinka l ib riger Sandd ra ins d u rch die 
bei Wiederaufnahme der Schüttarbeiten zu erwarten
den betrachtlichen Scherdeformationen des Bau
grunds in  Frage geste l l t  wurden, gab man g rosska l ibr i 
gen Kiesdrainagen den Vorzug.  D iese Erwagungen 
führten zum Angebot de r Fi rma Hatt- Ha l ler  AG zur 
H erste l lung von Kiessau len von 55 und 70 em D u rc h 
messer m i t  d e m  Benotosystem. Der i m August 1 972 in 
Angriff genommene Bau der Tiefendra inagen konnte 
i m  Marz 1 973 a bgeschlossen werden. Wahrend dieser 
Zeitspanne w urden insgesamt etwa 700 im q uadrat i
schen Raster von 4,9 bis 5,5 m Seitenlange angeord 
nete Benotoboh rungen von 1 7  bis 32 m Tiefe ausge
führt und mit Wandkies gefü l l t. Die Kiesdra inagen er
fassen die gesamte Tiefe der zusammendrückbaren 
Schicht und b inden etwa 1 bis 2 m in die Mo rane ein. 
Das zur Ausnützung der mõgl icherweise drainierenden 
Wirkung der eher wasserd urchlassigen Morane ange
o rdnete Einbinden der Kiessaulen im festen Unter
grund erwies s ich wahrend der Ausführung als not
wendiges Erfordernis zur S icherung der Bohrlochsohle 
gegen statisch en Grundbruch. 

2. Wirkung der Tiefendrainagen 

Zur Ü berwachung der Wirkung der Tiefendrainagen 
wurde die vorhandene lnstru mentierung d u rch 1 2  wei
tere Messste l l en mit insgesamt 30 Piezometern sowie 
d u rch zahlre iche  Setzungspegel erganzt. Die gute 
Ü bereinst immung der  U rsprungsablesungen an den 
neuinstal l ierten Po renwasserspannungsgebern mit den 
Messungen der seit Bau beginn beobachteten Piezo 
meter bese itig te d ie  letzten Zweifel an der Funktions
tüchtigkeit d e r  lnstrumentierung und bestatigte die 

aktue l le  Beurteil ung der Stab i l itats- und Konso l ida
tio nsverhaltn isse . 
D ie  in den Abbi ld ungen 2a und 2b aufgezeichneten 
Ganglinien der Porenwasserspannungs- Messstel len@ 
und ® dokumentieren d ie  typische Reaktion des Bau
g runds auf  den Bau der Tiefendrainagen und dü rfen 
für samtl iche Messungen als charakteristisches Bei
spiel  angesehen werden. Die Gangl ienien @ und @ 
von Piezometern in 3 und 6 m Tiefe i l lustrieren das 
Verhalten d er  oberflachen nahen Verland u ngssed imente. 
M it den Linien @ bis ([) aus 1 0,0 bis 1 6,8 m Tiefe sind 
BeobachtLmgen im  Seebodenlehm aufgezeichnet. Das 
abweichende Verhalten zwischen und innerha lb  der 
beiden G ruppen von Porenwasserspannungs-Gang
l inien veranschau l i cht den E influss unterschied l icher 
Wasserd urch lassigkeit auf  das Konso l idationsverhal
ten des Baugrunds. 
Die Stõrung des Bodens d u rch die Ausführung des 
d ichten Rasters von vertikalen Kiesdrainagen bewirkte 
zunachst einen langanhaltenden Porenwasserspan
nungsanstieg von bis zu 6 m Wassersau le. Erst nach 
Abschl uss der Bohrarbeiten in d er Umgebung d er beob
achteten M essstel len setzte e i  n al lmahl icher Abbau d ie 
ses zusatzl ichen Wasserüberd rucks im Baugrund e in. 
M it der Wiederaufnahme der Schüttarbeiten musste 
im l nteresse der G rundbruchsicherheit bis zur Rück
kehr der Porenwasserspannungen a uf das gle iche 
D ruckniveau wie vor dem Bau der Tiefend rainagen 
6 bis 8 Monate zugewartet werden. Wahrend der glei 
chen Zeitspanne war beim Vorversuch bereits ein be
trachtl iches Absinken des Ü berdrucks unter das N iveau 
der vor dem Versuch gemessenen Werte beobachtet 
wo rden. Das abweichende Verhalten der Porenwas
serspannungen bei der Ausfü hrungsvariante gegen
ü ber den Spü lbohrungen der Versuchsdrains lasst sich 
aus der Anwend ung untersch ied l icher Bohrverfahren 
und dem Ü bergang von wenigen E inzeldra ins zum 
dichten Drainageraster erklaren. Das Vorpressen, Zie
hen und D rehen der Verrohrung bei der Benotobo h 
rung bewirkte im Seebodenlehm eine Stõrung i n  der 
nachsten Umgebung und führte zu einem kolmatieren
den Lehmmantel in den oberha lb  liegenden d urchlas
sigen Schichten. Eine Bestatigung h iefür erhielt man 
beim Abtrag der Vorsch üttung im Bereich des Ein
schnitts für die N 4a i m Sommer 1 973. D i  e a uf der 
Hõhe des ursprüng l ichen Terrains angeschnittene 
Kiessau le  der Tiefendrainage in Abbildung 4 weist 
einen kompakten, aus mindestens 6 m Tiefe emporge
zogenen Mantel von Seebodenlehm auf. Der Wasser
austritt aus der Kiesfü l lung und d ie erhõhte Boden
feuchtigkeit im Umkreis der D ra inagebohrung besta 
tigen jedoch deren Funktionstüchtigkeit. D ie  betracht
l i che Zunahme des Porenwasserüberdrucks wa hrend 
der Bauzeit der D ra inagen ist offenbar auf d ie  Super
position intensiver dynamischer Beanspruchungen des 
Bodens bei der Herstel l ung des grossflach igen dichten 
Rasters von Kiessaulen zu rückzufü hren. 
M it der nach dem Bau der Tiefend rainagen vorgenom
menen Schüttung des Damms auf  d ie  Projekthõhe 
wu rden im  Seebodenlehm wiederum Porenwasser
spannungen von bis zu 1 00% d er zusatzl ichen Auflast 
erzeugt, die jedoch bereits innerha lb  von 4 Monaten 
auf das vo r der Wiederaufna hme der Schuttarbeiten 
gemessene Druckniveau zu rückkehrten. l m  Sommer 
1 973 wurde einerseits d ie  durchgehende Damm
sch üttung im  Bereich des Autobahntrassees entfernt 
( Entlastung) und anderseits die noch fehlenden Kuba
turen der Ansch l ussdamme gesch üttet ( Belastung) . 
D ie  Messpunkte l iegen dazwischen und reag ieren 
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deutl ich auf  beides. E i n  Verg leich der Gang l in ien @, 
November 1 97 1  bis J u l i  1 972 (Abb. 2a) und@ bis ({), 
August 1 973 bis J a nuar 1 974 (Abb. 2b) vera nschau 
l icht den damit erreichten Effekt der Konsol idations
beschleun ig u ng : Wahrend der durch d ie  bis zum Ok
tober 1 97 1  ausgeführten Vorschüttu ngen erzeugte 
Porenwasserüberdruck wahrend 8 Monaten praktisch 
bei 70% der Auflast stehenbl ieb, klangen die im J u l i  
1 973 m i t  Sch üttarbeiten nach dem B a u  der Kiesdra i 
nagen verursachten Zusatzspannu ngen i n  einer Zeit
spanne von n ur 4 M onaten ganz l ich ab. Die Dra i nagen 
wirken a lso m indestens für Porenwasserdrücke, d ie  
über dem Bohrp lanum l iegen einwandfre i .  Ob  und i n  
welcher Art der Lehmmantel d ie weitere Konso l id ie
rung hemmen wird , m üssen d ie  weitern Messungen 
zeigen. 
Bei der Beobachtung des Setzu ngspegels der Mess
ste l le@) (Abb. 2a u nd 2b) wurde seit dem Bau der Kies
dra inagen eine zusatz l i che  Vertikalverschiebung von 
etwa 70 em gemessen .  Bei  d iesem Deformatio nsmass 
lassen s ich jedoch die effektiven Konsol idatio nsset
zungen u nd d ie  d urch Erhohung der Dammlast sowie 
den tei lweisen Materia lersatz bei der Erste l lung des 
engmaschigen Kiessau lenrasters provozierten Scher
deformationen kau m  a usei nanderha lten.  E inen stich
halt igen H i nweis auf den bisher erreichten Konsol ida
t ionseffekt l iefert dagegen d ie  Beurte i lung des Bodens 
über den Porenwasserspa n n u ngsparameter B, der von 
der Dammlast abhangt. Der in Abbi ldung 1 dargestell 
ten Auswertung samtl icher Piezometerbeobachtungen 
kan n  entnommen werden, dass der mittlere Konsolida
t ionsgrad der zusammendrückbaren Schicht gegen
über etwa 50% i m  H erbst 1 97 1  im  Dezember 1 973 
bereits etwa 70% betrug, o bwoh l  i n  der Zwischenzeit 
mit der Schüttung des D amms auf die Projekthohe d ie  
Belastung des Baugrunds erhebl ich vergrossert wurde. 
Bis zur l n betriebnahme des Autobahnanschlusses 
dürfte deshalb d ie  von den Tiefendra inagen erhoffte 
80prozentige Konsol idat ion des weichen U ntergru nds 
erreicht werden.  D i es g i lt um so mehr a ls im H erbst 
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Abb.4. 
Horizontalschnitt durch eine 
Kiessiiule der vertikalen 
Tiefendrainage 

1 973 d ie g ünstige Entwicklung der Stab i l itatsverhalt
n isse eine Ü berschüttung der Projekthohe als zusatz
l iche Vorkehrung zur Konsol idationsbeschleunigung 
zu l iess. 
Der Versuch der Konsol id ieru ng des weichen Unter
grunds durch vertikale Tiefendra inagen musste aus 
e iner ausgesprochenen Zwangslage heraus gewagt 
werden, die keine Zeit für u mfangreiche, den i nvestier
ten M itte ln  angemessene Voruntersuch ungen liess. 
Nach langer U nsicherheit über d ie Wirkung der Kies
dra i nagen rechtfertigt der heute übersehbare Erfo lg 
das Wag n is d ieser a ufwendigen San ierungsmass
nahme. Voraussetzung für die rechtzeitige Fertigste l 
l u ng des fu nktionstüchtigen Bauwerks be i  a usgespro 
chen schwer zu beurtei lenden Baugru ndverhaltn issen 
war d ie  enge Zusammenarbeit des Bau herrn, der Pro
jektverfasser, der Bau leitu ng und der geotechn ischen 
Beratu ng. Spezieller Dank gebührt Kantonsingenieur 
Schwegler, der d iese Zusammenarbeit mit viel Ver
standn is  für d ie bodenmechan ischen Probleme ermog
l icht hat .  M it sorgfalt iger Beobachtu ng und Pflege der 
empfi nd l ichen l nstrumentieru ng zur Ü berwachung des 
Konsol idationsverhaltens hat d ie ortl iche Bau leitung 
des l ngenieurbüros Hans Eichenberger AG Wesent
l i ches zur r ichtigen Ei nschatzung des Baugrunds bei 
getragen. 
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Altorfer, Cogl iatti & Schel lenberg AG,  
d ip l .  Bau i ngenieure ETH ,  S IA ASIC,  Zürich 

Das zu beschreibende Bauwerk l iegt im  Trassee der 
N 4a  i m Ra  u m Zug-Cham-Stein hausen (siehe Karte 
im Beitrag vom Kanton Zug, Schwegler) . 

1. Projektierungsgrundlagen 

l m  Frü hjahr  1 966 erfolgte d ie  genere l le  Abklarung der 
Baugru ndverhaltn isse d urch den beratenden G eo logen 
im Bereich  des vorgesehenen U nterführungsbauwerks. 
Es wurden 1 2  u nverrohrte Rammsond ierungen mit 
ei ner d urchschn ittl ichen Lange von etwa 1 9  m sowie 
eine Rotatio nskernbohrung bis in eine Tiefe von 51 m 
a usgefüh rt. D iese Baugru nduntersuchungen ergaben 
d ie  folgenden geotech n ischen Aufsch l üsse : 

Geologie 

Verlandungssed imente u nd weiche Seebodenablage
ru ngen reichen b is in e i  ne Tiefe von etwa 30 m .  U nmit
telbar darunter l iegen altere, vermutl ich vom G letscher 
überfah rene Seeablageru ngen.  U nter d iesen Ablage
ru ngen wurden in ei ner Tiefe von 43 m Kiessande a n 
getroffen .  

Baugrund 

Mit Ausnahme des künstl ich a ufgefü l lten Bahndamms 
kon nte e i n  d reischichtiger, zieml ich regelmassiger B a u 
grundaufbau festgestel l t  werden.  
Decksch icht :  O bis 1 O m Tiefe, ausserst locker gelagert 
- Seekreide - tonig -fe insandige S i lte mit Schnecken
schalen u nd reich l ichen pflanzl ichen Resten. 
M ittelsch icht :  1 O b is 30 m Tiefe, sehr locker gelagert
ton ig-fei nsandige S i lte mit vereinzelten Pflanzenresten 
- tonige S i lte mit verei nzelten Kieskõrnern. 
U ntersch icht :  ab 30 m Tiefe, festere Lagerung- si ltige 
Sande - Sande zum Tei l  mit Kies - si ltige Kiessande 
mit  Ste inen u nd B lõcken .  
G rundwasserverha ltnisse : D er  G ru  ndwasserspiegel l iegt 
praktisch an der Terrainoberflache. 
Laboruntersuchungen : Aus verschiedenen Tiefen wur
den ungestõrte Bodenproben entnommen u nd im  La
bor u ntersucht. I n  Tabel le 1 s ind d iese U ntersuchungs
resu ltate dargestel lt .  
lm weitern wurden versch iedene Oedometerversuche 
d u rchgefü hrt. D ie  Zusammenste l lung der verschiede
nen Versuchsresultate zeigt d ie  sehr starke Struktur
empfind l i ch keit des vorl iegenden Baugru nds. 
Aufgru nd d ieser Abklarung wurden in der Projektbear
beitung d ie  nachstehenden bodenmechanischen Ken n 
ziffern berücks ichtigt. 
Als G ru nd lage für d ie  ersten Stabil itatsberech nu ngen 
wurde êine u ndra in ierte ScHerfestigkeit T F  = O, 1 5  kg/ 
cm2  a ngenommen.  D ie  R ichtigkeit d ieser Anna hme 
kon nte s pater d urch erganzende Bodenuntersuchun
gen weitgehend bestatigt werden.  
Für d ie  Absenkung des Grundwassers wahrend der 
Bauzeit wurde das Wel lpo int-Verfahren i ns Auge ge
fasst. Zur Abklarung seiner Wirksamkeit l iess d ie Bau
herrschaft i m  Sommer 1 966 i n  unmittelbarer N ahe des 

SBB-Unterführung 
in grundbruchgefahrdeter 
Seekreide 

am Beispiel der N 4a-Grundwasserwanne 
bei Steinhausen 

geplanten Bauvorhabens e inen Pumpversuch durc h 
führen .  Dabei sol lten folgende drei Fragen geklart 
werden : 

E ignet s ich ei ne Wellpo int-Anlage zur Gru ndwasser
absenkung in der vorl iegenden Seekreide? 
Welche Absenktiefen kõnnen maximal erreicht wer
den? 
Welche Bõschu ngsneigung kann noch zugelassen 
werden? 

Ü ber d ie  Versuchsanord n u ng und d ie  erre ichten Ab
senkkurven g ibt d ie  Abbi ldung 1 Ausku nft. Wie daraus 
zu ersehen ist, konnte mit dem Wel lpo int-System ein 
zufriedenstel lendes Resu ltat erzielt werden. Erwa h 
nenswert dazu ware noch, dass e s  speziel ler Massnah 
men bed urfte, um d i e  Fi lter  vor Ausschwemmen oder 
Verstopfen zu schützen .  
Die erreichbaren Absenkkoten hangen u nter a nderem 
auch vom Abstand der Fi lterreihen ab. Ausgehend von 
e iner maximalen Absenktiefe von 5,5 m in Fi lternahe 
lasst s ich mit H i lfe des k-Werts nach Darcy d ie  Ab
senkkurve und damit d ie  erreichbare Absenkung i n  der 

Tabelle 1.  Ergebnisse der La boruntersuchungen 

Entnahmetiefe m 5,00 6 .00 7.40 

Auslieferungszustand 

- Wassergehalt w % 83.2 85 . 9  9.2 
- Feuehtraumgewieht t t/m3 1.48 1.48 1.45 
- spez. Gewieht � to/m3 2.62 2 .6 2  2.48 
- Carbongehalt % 0 0.0 92.1 -

- Durehlassigkeitskoeffizient 
bei <S = 0.125 kg/em 2 k em/see 3.4·105 1.5·105 -

bei ó = 1.000kg/em2 k em;see 1,2·105 7.2·166 -

Konsistenz 

- Fliessgrenze WL 48 49 54 
- Ausrollgrenze W p 34 34 43 
- Plastizitatszahl I p 14 15 11 
- Liquiditãtsindex IL 3.58 3.49 4. 56 
- Aktivitot 4.6 5.0 1.6 
- Konusversueh 

ungesttirt Su kg/em2 1.08 0.82 -

gesttirt S g kg/em2 0.11 0.06 -

-Sensibilittit Su 'Sg 10 13 

Tabelle 2. Bodenmechanische Ken nziffern für die Projekt
bearbeitung 

Bodenmechanisehe Deeksehleht Mittel-

Kennziffe rn CD ® schieht 

Reibungswinke l  q>' 28° o 25-28° 
Kohtision e ' k g/en? o 0. 2 o 
Feuehtraumgewieht t t/m3 1.5 1.9 
spez. Gewlcht t· t/m3 2,6 2.5 
Wassergehalt w "'o 85 95 
z' drüekungsmodul ME kg/em' 10-20 35-50 

G) langsame Belastung, @ rasche Belastung 
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-Quadrotische Baugrube 15 ·15m -Diesel - Wellpointpumpe '150mm Abb. 1. Versuchsanordnung 

-40 Rlter L= 6,00m, Abstond 1,50 - Pumpbeginn' 28. April 1966 und erreichte Absenkkurven des 
Pumpversuches 

- Noch 5 Pumptogen nach zusdtlich - Pumpende' 20. Mai 1966 

20 Rlter eingebout -gepumpte WoS6ermenge ca.30Lt/min. 

415.00 415.30 OK Terroin vor Absenkung 
__ ____ y ____ -----

. 20�56�(1}Qch_:N)!de_I?c�9� = = 

_....-::;:::::::.::.::.: -·185.66' -· 
..-: ·� Grundwasserspiegel 

. /./ 410.00 Wellpointfilter 

411.30 vor Beginn des Aushubes 

Baugrube approximativ berechnen .  Anhand der ge
messenen Absenkkurve ergibt s ich für den vorhande
nen Untergru nd e i  n k-Wert nach Darcy von 1 o-3 bis 
1 o-• em/see. Der Pumpversueh zeigte, dass s i  eh d i  e 
maximale Absenktiefe n u  r l angsam erreiehen liisst. Der 
gegenseitige Fi lterabstand sol lte 0,7 bis 1 m n ieht 
überschreiten .  Weiter zeigte der Versuch, dass eine 
Bõsehungsneigung von 1 : 1 d urehaus mõgl ich ist .  Be
merkenswert s ind d ie be i  m Versu eh festgestel lten gros
sen Setzu ngen i nfolge der Gru ndwasserabsenkung. 
E ine weitere interessante Festste l lung konnte beim 
Wiederauffü l len der Versuehsbaugru be gemacht wer
den. Bed i ngt dureh ei ne tei lweise Stõru ng d er Waben
struktur der Seekreide wiihrend der Aushu barbeiten 
verlor das Materia l  sehr stark an Volumen, so dass es 
bei m Wiedere inbringen bei weitem n ieht mehr zur vo l l 
stiind igen F ü l l u n g  der Versuehsgrube ausreiehte. 
l m April 1 967 ersuehte d ie  Bau herrschaft den beraten
den G eo logen um Ergiinzung seines ursprüngl ichen 
Beriehts ü ber d ie Baugru ndverhiiltnisse. Vor a l lem ga lt 
es die Landbeanspruehung und Beeinflussu ng der U m 
gebung im  Fal i  e i ner Wel l po int- Gru ndwasserabsen
kung festzu legen.  Ausgegangen wurde von den fo l
genden Baugru benabmessungen : 

tota le Liinge der Unterführu ng 
tiefste Aushubkote ab  O K-Terrai n  
Baugru benbreite am Bõse h u ngsfuss 
Baugrubenbreite an der B õsehungskrone 
Abstand der iiussersten Fi l terre ihen 

500 m 
6 m  

26 m 
40 m 

bei e iner zweistufigen Absen kung rund 40 m 
( mittlerer Wan nenbereieh) 

Abstand der Fi lterre ihen bei e iner 
einstufigen Absenkung rund 32 m (Randbereieh) 

Aufgrund d ieser D aten und der Ergebnisse des Absenk
versuehs wurde e in  Bau l i n ienabstand von 80 m für 
eine zweistufige und von 70 m für eine e instufige 
Grundwasserabsenkung a ls notwendig eraehtet. Dem
entspreehend legte aueh die Bauherrsehaft die provi 
sorisehen Bau l i n ienabstii nd e  für  die Dauer der  Bau
arbeiten fest. 
Um e i n  setzungsfreies Abstel len des Bauwerks zu er
reiehen,  mussten folgende Ü berlegungen angestel lt 
werden: E ine Pfahlfundat ion hat i n  unserem Fa l i  e ine 
doppelte Aufgabe zu ü bernehmen.  I n  der Phase des 
Bauzusta ndes ist sie bei abgesenktem Grundwasser
spiegel Triiger zur Aufnahme der Druekkriifte i nfolge 
Eigengewiehts. Naeh Bauvo l lendung h ingegegen muss 
si e di e Wannenkonstruktion  gegen d en Auftrieb siehern. 
Als wirtsehaft l iehes Pfah lsystem für solehe Weehsel 
belastungen gi l t  der MV- Pfah l .  lm Sommer 1 969 wur
den d a n n  aueh an zwei Probepfiihlen Belastungsver-
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suehe durehgeführt. Der e ine Pfah l  wurde auf Zug, der 
andere auf Druek belastet. 

2. Bauprojekt 

Durch  das Tiefbauamt des Kanto ns Zug wurde die 
Strassenführung in  Aufriss und Grundriss gemiiss Ab
bild ung 2 sowie d ie  Ouerschn ittsgesta ltung festge
legt. D er Normalquersehn itt du re h die zukünftige Wan
nenkonstruktion gl iederte s i eh  somit i n  d ie  fo lgenden 
T e i  le: 

2 Fa hrspuren von je 7,75 m 
1 M ittelstreifen von 1 ,80 m 
2 Randstreifen von je 0,75 m 

Das Ouergefiil le  der beiden riehtu ngsgetrennten Fahr
bahnen ist voneinander verschieden und vari iert über 
die ganze U nterführungsliinge. 
D as Bauwerk ist 492 m lang, 20 bis 30 m breit und 
reieht an der tiefsten Ste l le  bis etwa 6 m u nter d ie  ur
sprü ngl iehe Terrainoberfliiehe (Abb.  3 ) .  Die Wa nnen
konstruktion der U nterfü hrung ist  aus Stah lbeton her
gestel lt .  Die dureh E igengewieht und Nutzlast entste
henden Lasten werden mit Ausnahme der beiden õst
l iehen und westl iehen Randpartien dureh eine Pfiih
lung a uf den  tragfiih igen U ntergru nd übertragen.  D ie  
einzelnen Pfiihle durchdringen die iiussere Bodenplatte 
sowie d ie  Grundwasseriso l ierung und übernehmen die 
anfa l lenden Zug- und Druekkriifte über d ie in nere Bo
denplatte. Der iiussere Boden ist  etwa 25 bis 35 em 
stark, der  i nnere Boden h ingegen vari iert i n  seiner 
Stiirke je naeh den Erfordernissen der Statik und des 
Ouergefii l les. D ie  Seitenwiinde sind mit dem i nneren 
Boden monol ithiseh verbunden.  Sie s ind auf der Aus
senseite vert ikal ,  auf ihrer l n nenseite mit ei nem Anzug 
von 1 0 : 1 gesehalt.  Entspreehend den variablen Hõhen 
betriigt ihre Stiirke am Mauerfuss zwisehen 30 u nd 
85 em. D ie s ichtbare Mauerkrone hat durchgehend 
e ine Breite von 35 em.  
Um eine begehbare u nd saubere Baugrubensohle zu 
erha lten, wurde naeh dem Aushub sofort eine etwa 
20 em starke Gerõll betonschicht eingebraeht. 
M it ei n er elastisehen Wasseriso l ierung wird d em G ru n d 
wasser der Eintritt i n  das l nnere der Wan nenkonstruk
t ion verwehrt (Abb. 5 ) .  Si e i st  zwisehen d er  iiussern 
und der i n nern Bodenplatte angebracht u nd besteht 
aus zwei oder drei Lagen Aspha ltgewebebahnen und 
einem Schutzmõrte l .  D ie  beiden seit l iehen Wiinde wer
den analog dem Wannenboden mit zwei oder drei As
pha ltgewebebahnen ged iehtet. Zum meehan ischen 
Schutz dieser lsolationshaut werden etwa 3 bis 5 em 
G u n it aufgespritzt. Seitl ich ist die Wasserisolation bis 



a uf d i  e Kote 415.25 hochgezogen, entsprechend ei n em 
hochstmogl ichen G rundwasserstand bis a uf Kote 
415.00. 
Das Oberflachenwasser der Fa hrba hn wird über in der 
i nnern Bodenplatte e ingelegte PVC- Rohre i n  den t ief
sten Wan nenbereich  geleitet. Von dort a us übern immt 
d ie  ostl ich des Bahndamms und unmittel bar h i nter der 
nord l ichen Seitenwand geba ute Pumpstation das a n -
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Abb. 2. Bauwerksaxe im Aufriss und Grundriss 

2,7% 

� o o o � � 
iO 

fa l lende Wasser. M it Sch neckenpumpen wird das Was
ser  hochgehoben und dem Vorfluter zugeführt. 
D ie  U nterführung wird ungefahr in i hrer M itte d urch 
das Trassee der Bahn l i n ie u nter e inem Winkel  von etwa 
70° gekreuzt (Abb. 4) . H ier musste das S B B-Ü berfü h
rungs- Bauwerk als e i  ne zweigleisige schiefe Spann
betonplattenbrücke erstel lt  werden. D ie  B reite dieser 
Brückenkonstrukt ion betragt von Aussenkante zu Aus
senkante 10,9 m,  die Lange i n  R ichtung der Brücken
achse misst etwa 25 m. D ie  1,05 m d icke Brückenplatte 
íst mit 32 B B RV-Vorspannkabeln zu je 240 t Spann
kraft i n  R ichtung der  Brückenachse vorgespannt. D ie  
beidseitigen Brücken lager s i nd  über den  Seitenwa n 
d e n  der G ru ndwasserwanne angeordnet. Je fünf Pro
ceq- Lager tragen d i e  Auflagerkrafte auf d ie seitl ichen 
Wande ab, die i hrerseits d ie  Kratte über MV-Pfah le auf  
tragfa h igen Baugrund abgeben.  
In e iner Entfern ung von 100 m west l ich der Bahn l i n ie 
besorgt e ine  weitere Spannbetonbrücke die Ü berfüh 
rung einer vorgesehenen Ouartierstrasse. Auch d iese 
Strassenbrücke ist schief un d kreuzt das U nterfü hru ngs
bauwerk u nter einem Winkel von etwa 70°. D ie  Breite 

Anschluss 

Hinterberg 

dieser Brückenkonstruktion  betragt von Aussenkante 
zu Aussenkante 1 OA m. D ie  Lange in R ichtung der 
Brückenachse misst etwa 27 m. Die 0,8 m d icke Brük
kenplatte ist  mit 21 B B RV-Vorspannkabeln zu je 240 t 
Spannkraft i n  Richtung der Brückenachse vorgespan nt. 
Die Auflagerung erfo lgt a na log der Bahnbrücke. 

3. Zur Statik und den erdbaumechanischen 
Problemen 

a) Hilfsbrücken für die SBB-Brücke 

Von den zwei bestehenden Ge leiseanlagen, dem Strek
kengeleise Ste inhausen - Zug und dem l ndustriege
leise konnten d ie S B B  auf  das letztgenan nte wah rend 
d er Bauzeit verzichten. Für das H a uptgeleise wurde mit 
vorhandenen Fertigbrücken des S B B - Kreises l i  fo lge n 
des Provisorium konzipiert: 
D ie  G eleise wurden mit  e inem fünffeldrigen,  etwa 60 m 
langen Gerbertrager überdie Baugrube geführt (Abb. 6 ) .  
D ie  e inzelnen Brücke n - u nd Pendelstützen wurden 
von den S B B  mietweise zur Verfügung gestel lt, ledig
l ich  d ie Gelenkverbindungen erforderten Spezia lkon
struktionen.  A l le G leitlager, Pendelstützen u nd das 
teste Bremswiderlager lagen a uf armierten Betonrie
geln,  d ie  von etwa 32 m langen MV- Pfahlen getragen 
wurden. D ie  Belastungsan nahmen richteten s ich nach 
der S IA-Norm 160, wobei Reduktionen für Bau provi 
sorien i n  d en entsprechenden Vorschriften d er S B B 
entha lten s ind.  

b) Unterführungsbauwerk 

Die  Projektierungsgrundlagen, basierend auf dem MV
Pfa h i - Belastungsversuch, wurden e i ngangs beschrie
ben.  Der Ausschre ibung wurden MV- Pfah le zugrunde 
gelegt. Die S ubmission brachte jedoch e i  ne wirtschaft
l i ch  i nteressante Variante mit Ho lzpfah len e in ,  d ie dar
a ufh in an hand e ines Belastu ngsversuchs geprüft wurde. 
Den Belastu ngsversuchen, beides Zugversuche, kan n  
entnommen werden, dass d iese H olzpfahle statische 
Zugkrafte bis zu 27 t, a l l erd ings mit langfristigen u nd 
relativ grossen H ebungen a ufnehmen konnen. Auf
grund des positiven Ergebnisses des Belastungsver
suchs gelangte diese wirtschaftl ichere Varia nte mit 
H o lzpfah len zur Ausfü hrung. In den beiden Abschn it
ten der Ü berführungsbauwerke sowie für das Pump
werk reichte d ie  Tragfah igkeit der  H olzpfah le n icht 
mehr a us, so dass h ier auf  d ie e inga ngs beschriebenen 
MV- Pfahle zurückgegriffen werden musste. 

Pumpenhous 
Anschluss 

Zimbel 

492.00m 

Abb. 3. Genereller Liingsschnitt in der Strassenaxe mit Fugen und Bauabschnitten 
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Obersichtsplan 

Abb. 4. Bauwerksübersicht mit den Fugen und Bauabschnitten 

Das statische System ist ei n vielfach punktformig gela
gertes Flãchentragwerk untersch ied l i cher Plattenstarke 
mit den U nterführungswãnden als Auskragu ngen. D ie
ses statische System wurde für  die elektron ische Be
rechnung auf e inen Durch laufba l ken mit variablem 
Tragheitsmoment und elastischer Lagerung i n  e inzel
nen Punkten ( Pfahlre ihe) red uziert. 
Am ste l lvertretenden statischen System (Abb. 7) wurde 
für den Bauzustand,  den Endzustand 1 u nd den End
zustand 2 der E influss der folgenden Belastu ngen u n 
tersucht: 

Hauptbelastungen 

Bauzustand: E igengewicht, Nutz last 
Endzustand 1 :  Eigengewicht, % aktiver Erddruck, 
m in .  Grundwasserspiegel 41 3 m ü .  M . ,  N utzlast 
Endzusta nd 2: E igengewicht, Ru hedruck, max. 
Grundwasserspiegel 41 5,50 m ü. M., Nutzlast 

Zusatzbelastungen 

Um u nterschied l i chen  Setzu ngen u nd e iner n icht
erfassbaren Gruppenwirkung der Pfah le Rechnung zu 
tragen,  wurden Bauzustand u nd Endzustand 1 u nd 2 
mit dem doppelten Elastizitatsmass berechnet, das 
heisst es wurden der Konstruktion entsprechend der 
jewei l igen Pfah lbelastu ng Setzungen bzw. Hebu ngen 

3.70 3.70 2.00 

Heizzentrole 

\ Area! lnterchemie AG 

Chom Zuo 

zugemutet, d ie  den zweifachen Betrag der Probebela 
stu ng ausmachten. l m  weiteren wurde e ine u ngleich
massige Temperaturd ifferenz berücksichtigt. 
D ieser Rechnungsvorgang wurde für a lle charakter i 
stischen Querschn itte wiederholt u nd damit Quer
schn ittsgeometrie und Pfah lanzahl  endgültig festge
legt. Für d ie  a nschl iessende Bemessung der Armierun 
gen u n d  d i e  Spannungsnachweise wurden d i e  am 
stel lvertretenden Ba lken berechneten Schn ittkrafte 
(Abb. 7) auf G u rt- und Feldstreifen a ufgetei lt. 

e) Bodenmechanische Probleme 

Um bereits i m  Projektieru ngsstad ium e in  B i ld über d ie 
Stabi l itatsverhaltn isse der Baugrube zu erha lten, wur
den mit den Bodenken nwerten der ersten Baugruben
untersuchu ngen versch iedene mogl iche G leitflachen 
untersucht. Es wurden kreiszy l indrische G leitflachen 
a ngenommen und nach dem Lamel lenverfahren von 
Fel l i n ius  durchgerechnet. Da d ie undra in ierte Scher
festigkeit rF massgebend war, wurde eine «rp' = 0-
Analyse » durchgeführt. Bei dieser Rechenmethode ist 
die S icherheit F gegen Grundbruch oder Boschu ngs
abrutsch d urch d ie in Abbi ldung 8 wiedergegebene 
Formel festgelegt. D iese ersten Stab i l itatsberechnun
gen erfolgten m i t  d en folgenden Annahmen : 

2.00 

415·00 Maximaler Gr. Wsp. y 

3.70 3.70 

Holzpfiihle r1 ca. 40cm,ca.24m lang 

Abb. 5. Typischer Querschnitt durch die Wannenkonstruktion 
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Abb. 6. Ü bersicht ü ber di e H i lfsbrücken für di e SB B - Ü berführu ng 

Feuchtraumgewicht über dem 
G ru ndwasserspiegel 
Feuchtraumgewicht u nter dem 
G rundwasserspiegel 
Nutzlasten h inter den Bõschungen 
Reibungswin kel  

y = 1 ,5 t/m3 

y' 
= 0,5 t/m3 

p = 0,5 t/m2 
f[!' 

= oo 
Scherfestigkeit 
Bõschu ngsneigu ng 1 :  1 u nd 1 
Berme 

Tp = 1 ,5 t/m2 
m breite m ittlere 

Spiiter wurden ergiinzende Bodenuntersuchu ngen a n 
geordnet m i t  d e m  Zweck, d e n  Gehalt an  Seekreide 
des Aushubmateria ls zu bestimmen sowie die u ndra i 
n ierte Scherfestigkeit im  Baugru benbereich z u  ermit
teln .  Acht Handbohru ngen gaben Aufsch luss ü ber den 
Seekreideantei l ,  u nd vier Flügelversuche, durchgeführt 
mit e inem norwegischen Geriit bis auf etwa 1 2  m Tiefe, 
orientierten über d ie  Grõsse der Scherfestigkeit. D ie 
F lügelversuche ergaben u ndra in ierte Scherfestigkeiten 
zwischen 0,1 8 und 0,22 kg/cm2. D ieses Resu ltat be
stiitigte a lso d ie Richtigkeit der Annahmen für d ie er
sten Stab i l itiitsberechnu ngen. 
In ei ner weitern Projektierungsphase wurden Stab i l i 
tiitsuntersuchu ngen für  d ie  nachstehenden abgeiinder
ten Berechnu ngsa nnahmen durchgeführt: 

Scherfestigkeit T p = 1 ,8 t/m2 
Ste i lere Bõschu ngsneigu ngen: 
über Berme 2: 1 u nd u nter Berme 3: 2 
Seit l iche H ochwasserdiimme, etwa 4 m h i nter 
dem B õschungskopf 

25.0 mt/ m' 

Federkonstanten ' 

Momente infolge:  

k2: 11.2 mt/m' � l 
k1 ' 8.2 mt/m' � 

____,<="=--_ 

Eigengewicht 

Erd- u. Wasserdruck 
Auftrieb 

Nutzlast 

25.0 mt/m' 

Abb. 7. Statisches System für die Berech n u ng der U nterfü hru n g  
u n d  Momentenverlauf 

Mit  d iesen Annahmen wurden sechs kreiszyl i ndrische 
G leitfliichen durchgerechnet. Auch d iese Berechnun
gen ergaben für d ie  u ntersuchten G leitfliichen gen ü 
gende S icherheiten .  
Überraschenderweise zeigten s ich Ende 1 970 beidse i 
t i g  des ausgehobenen Baugrubenabschn itts Risse u n d  
i n  der Baugrubenmitte H ebungen.  M it e iner Kiesauf
last wurden d iese H ebu ngen wieder rückgiingig ge
macht, u nd zur Abkliirung der Ursache der l nstabi l itiit 
wurden sofort weitere U ntersuchungen angeordnet. 
U m den E influss der gleichzeitig la ufenden Rammarbe i 
ten der Pfiih lung a uf d ie  Porenwasserspannuhgen a b 
zukliiren, wurden Geriite z u r  Messung des Porenwas
serdrucks insta l l iert. D ie Beobachtu ng dieser Mess
geriite zeigte, dass der Einfluss e iner Pfah lgruppe von 
x Pfiih len n icht gle ich dem xfachen E influss e ines E i n 
zelpfahls war. D urch d ie  Porenwasserdruckverte i lung 
der  ersten Pfiih le  konnte das durch  d ie  weiteren Pfiih le  
u nter Druck gesetzte Porenwasser n icht u ngeh indert 

'I' F 
F = I:Cõ'S"d: 

I: p sin.L. GJeitfiOche 

Abb. 8. Sicherheit F gegen G ru ndbruch mit <u p' = 0 - M ethode » 

nach a l len Seiten abfl iessen .  Es entwickelte s ich also 
n icht e ine Druckverte i lung mit beschriinkter Ausdeh
nung u nd einzelnen ausgepriigten Spitzen, sondern 
eher e i  ne mehr oder wen iger gleichmiissige Verteilung, 
die aber weiter reichte, a ls es der Einfluss eines Einze l 
pfa h ls erwarten l iess. Dadurch wurde a u c h  das Ab
fl iessen des Porenwassers u nd damit der Porenwasser
druckabbau verlangsamt. 
D ie Gangl i n ien der Porenwasserüberdrücke zeigten 
deutlich  di e Abhiingigkeit d er Geschwind igkeit d er Ent
wickl ung des Porenwasserdrucks von der Tiefe, das 
heisst von der Art des U ntergrundmaterials, sowie d ie 
Abhiingigkeit des Porenwasserdruckaufbaus vom Ab
sta nd der gerammten Pfiihle zum Messpu nkt. 
Ebenfa l ls konnte beobachtet werden, dass d ie Poren
wasserdrücke i m ungestõrten U ntergrund mit  der  Tiefe 
zunehmen.  Die grõsseren Drücke entsprachen sogar 
Wassersiiulen, d ie  über das natürl iche Terrai n  h inaus
reichten .  D ies ist wahrschein l ich so zu deuten, dass 
sich der artesische Wasserdruck in der Moriine (er war 
in e iner nahe gelegenen Bohrung beobachtet worden) 
bis in  den Seeboden lehm auswirkt. 
Um den wahrschein l ichen G leitf liichen niiherzukom
men als m i t  der Annahme von kreiszyl indrischen G leit
f liichen, wurden die weitern Stab i l itiitsuntersuchungen 
nach der Methode von Janbu durchgeführt. Dieses 
Lamel lenverfahren gestattete, die zu berech nenden 
G leitfliichen den vorl iegenden Bodenverhiiltn issen 
wesentl ich besser anzupassen. Werden die günstig 
wirkenden Lamel lenschn ittkriifte vernachliissigt, der 
Strõmungsdruck para llel dem Wasserspiegel wirkend 
vorausgesetzt und die Lamellenbreite konstant ange
nommen, so kann die S icherheit F nach der in Abbi l 
dung 9 wiedergegebenen Formel bestimmt werden. 
Um d ie durch das Rammen der Pfiihle erzeugten Po
renwasserspannungen in  die Rechnung ei nführen zu 
kõnnen,  kon nte der Reibu ngswinkel fP' nicht Nu l l  ge
setzt werden. Es wurde daher e in  Reibu ngswi nkel er-

1 1  



rechnet, der bei e iner S icherheit von F =  1 ,O e iner kri 
t ischen G leitf likhe entsprach .  Dabei  wurde entspre
chend den Flüge lversuchen die Annahme getroffen ,  
dass tg cp'  der obern Schichten g le ich dem anderthalb 
fachen Weg der  untern Sch ichten se i .  D iese Rechn u n 
g e n  ergaben f ü r  d i e  obere Sch icht e i  nen Reibungswin 
kel von cp' 

= 1 8,5° und für d ie u ntere Schicht e i  nen sol
chen von q/ = 1 2,5°. 

c'+(p-u)tg tt' 
r n d.. F = I:(ptgd. -w·tg�) 

e' = Kohosion 

u = Porenwasserüberdruck 

�·= Winkel der inneren 
Reibung 

ne�..= cos2.d1 + tgd: tg�') 
F w = tw '  hw 

Abb. 9. Sicherheit F gegen Gru ndbruch nach J an b u  

Den mit d iesen Vo raussetz u ngen durchgeführten Sta 
b i l itiitsrechnu ngen konnte entnommen werden, dass 
d ie S icherheit n icht mehr gewiihrleistet war, sobald i n  
den o bersten 1 O m der Baugrube Porenwasserdrücke 
von 1 t/m2 vorhanden waren. D iese Tatsache musste 
beim Baufortgang berücks ichtigt werden.  

4. Bauablauf 

l m  August 1 970 begann  s ich  d ie  U nternehmung AG 
He inrich Hatt- Ha l ler a n  d er Strasse Ste inhausen-Cham 
für e inen Mannschaftsbestand von etwa 45 Mann  zu 
insta l l ieren,  wobei auf eine Betonaufbereitung an Ort 
verzichtet wurde. Ansch l iessend wurden d ie  Zufahrts
pisten u nd r ingsum das zukünftige Bauwerk die H och 
wasserdiimme für e i n  H H W  von 41 6 m ü. M .  geschüt
tet. Die bestehenden Vorfluter mussten gefasst und das 
anfa l lende Wasser mittels p rovisorischer Pumpstatio
nen a bgeleitet werden.  In  der Achse der zukünftigen 
Unterführung wurde e ine  Transportpiste für die Aus
hubgeriite und Transportfah rzeuge erstel lt .  Auf e ine 
stationiire Kranan lage verzi chtete d ie U nternehmung 
u nd setzte dafür zwei b is d re i  Pneukrane e i  n .  
Der generel le Bauvorgang wurde von  de r  U nterneh
mung folgendermassen vorgesehen : d ie S B B - H i lfs
brücken zu erste l len;  d a n n  bei km 1 832 beg in nend i n  
R ichtung Ost z u  a rbeiten u nd dabei S B B - B rücke u nd 
Pumpwerk zu erste l len ;  a nsch l iessend von km 1 832 in  
Richtu ng West d ie  U nterfü hrung mit der Strassen 
brücke fertigzuste l len . Dabei  wird d ie Baugrube rück
wartsschreitend ab  gewachsenem Terra i n  ausgehoben, 
das Aushubmateria l  über die Transportpiste abgefü hrt 
und das U nterführungsbauwerk i m  Taktverfahren l au 
fend dem Aushub folgend erste l lt .  
Mit den Pfiih lungsarbeiten für  d ie S B B - H i lfsbrücken,  
a l les mit  etwa 34 m l angen MV- Pfiihlen,  wurde im  No
vember 1 970 begonnen .  E i n  Tei l  d ieser Pfiih le  musste 
i nnerha lb  des L ichtra u mprofi ls, nachts wiihrend der  
fünfeinha lbstündigen Zugspause, gerammt werden.  
Um Porenwasserspa n n u ngen zu vermeiden, wurden 
d ie Pfiih le  der U nterführung vorgiing ig ab  gewachse
nem Terra in  gerammt.  D ie H olzpfiihle, etwa 24 m lang,  
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wurden mit der J u ngfer auf d ie  So l lkote gerammt. Die 
MV- Pfiih le, etwa 22 bis 32 m lang, zum Tei l  schwim
mend, zum Tei l  a uf e i ne r  M oriinensch icht aufsitzend, 
wurden mit der J u ngfer bzw. mit verlorener Pfah l liinge 
gerammt. 
Der n u n  folgende Bauvorgang wiederholt sich ab
schn ittsweise in e inem Taktverfahren .  Der G rundwas
serspiegel , praktisch terra ineben, wurde mit dem Dia
System abgesenkt .  D ieses System entspricht im  we
sentl ichen dem ü bl ichen Wel lpoint-System, arbeitet 
aber mit e iner bedeutend g rosseren Luftpumpe. D ie 
7 m langen Fi lterrohre wurden in Abstiinden von 1 m 
verrohrt e ingespült und mit e inem Sandfi lter versehen. 
Kurz nach der l nbetriebnahme der ersten Fi lterstufe 
wurde e in  V-formiger G raben ausgehoben u nd d ie 
zweite Fi lterstufe e ingespü lt. Spiitestens nach einer 
Woche konnte der H a u ptaushub mit e iner Drag l ine 
oder ei nem Tiefloffel beg innen. Al les Aushubmaterial 
musste abgefü hrt und in einer entfernten G ru be depo
n iert werden,  eine Wiederverwendung kam n icht in 
Frage. Die Boschu ngen wurden auf  Vorsch lag der U n 
ternehmung sehr ste i l ,  d a s  heisst m i t  ei ner Neigung 
von 2 : 1 o berha lb  bzw. 3 : 2 u nterhalt der etwa 1 m 
breiten Berme a usgeführt. D ie  Boschungen wurden 
von H and nachgearbeitet und widerstanden u nge
schützt zwei Jahre lang praktisch jeder Erosion.  D ie 
Sohle war i nsbesondere im  tieferen Bereich so weich, 
dass sie n icht betreten werden kon nte u nd sofort mit 
Gerol l beton abgedeckt werden musste (Abb. 1 O) . 
Auf der nun  begehbaren Baugrubensohle wurden d ie 
Holz- u nd MV- Pfah lkopfe freigelegt u n  d d i  e Ansch luss
konstru ktionen zur Veran kerung in der inneren Wanne 
montiert. Ansch l iessend konnte d ie  iiussere armierte 
Bodenplatte - Triiger der G ru ndwasserisolation - i n  
Etappen von etwa 5 bis 8 m beton iert werden. D ie  
iiussere Bodenplatte wurde sau ber abtaloschiert und 
war bereit zur Aufnahme der G ru ndwasserisolation. 
D ie  Pfah la nsch lusskonstruktionen d u rchdringen d ie 
l so lation und mussten demzufolge sorgfii ltig abge
d ichtet werden.  Ü ber dem Sch utzmortel wurden block
weise d ie Armierungen der i nneren Wanne und d ie 
Entwasserungsleitungen aus Hart- PVC samt E in lauf
tassen versetzt, wobei jeder Block i n  zwei Etappen be
toniert wurde. 
D ie  U nterführu ngswiinde sind al le 8 m durch sichtbare 
Fugen u nterbrochen und wu rden u nter Verwendung 
von G rossfliichenscha lungen pro Fugenabschn itt - in  
ei nem Stück betoniert. D ie  knappe Kronenbreite und 
der e inseitige Anzug erschwerten a l lerd ings das Ver
d ichten des frischen Betons, so dass erst nach lang
wierigen Versuchen befried igende Sichtbetonfliichen 
erzielt werden konnten .  Nach dem Aufbringen der 
Wandisolation wurden die Fi lter der G rundwasserab
senkung gezogen und das Bauwerk h interfül lt .  
Nach anfiing l ichen Baugrundschwierigkeiten, die eine 
Verzogeru ng im Bauprogramm verursachten, kon nte 
d ie  U nternehmung das vorgesehene Taktverfahren auf
nehmen u nd u nter Verstiirkung des Mannschaftsbe
standes ver lorene Zeit wieder aufholen.  lm Oktober 
1 972 wurde die Strassenbrücke beton iert und damit 
die Rohbauarbeiten am U nterfü hru ngsbauwerk nach 
rund zweijiihriger, u nfa l lfreier Bauzeit abgeschlossen. 
D ieser gesch i lderte Bauvorgang kon nte erst nach 
Überwindung enormer Baugrundschwierigkeiten,  d ie  
entsprechende Mehrkosten verursachten, real is iert 
werden. D ie  Schwierigkeiten bega nnen bereits im No
vember 1 970. U nmittelbar westl ich der S B B - B rücke 
wurde i n  etwa 5 m Tiefe d ie Baugrubensohle erreicht 
und mit Gero l lbeton abgedeckt. Ka u m ei ne Woche spii-



Abb. 1 O. B auvorgang bei  m Aushub 

ter musste d iese Baugru be i nfolge G ru ndbruehersehe i 
nungen aus  Sieherheitsgründen wieder mit  Kies ei nge
deekt werden .  So wurden etwa 1 O m h i nter dem Bõ
sehu ngskopf Boden risse, am Bõseh u ngsko pf selbst 
Versehiebungen und in der Baugrubensohle Hebu n 
gen von etwa 20 e m  gemessen .  
I n  Zusammenarbeit mit d er Versuehsansta lt fü r Wasser
bau u nd E rdbau an der ETH und dem geoteeh n isehen 
Berater der Bauherrsehaft wurden für den weitern Bau
vorgang i m  wesent l iehen folgende Massnahmen ge
troffen : 

Das Vorgelande wird entlastet, das heisst H oehwas
serdamm, S B B - Damm u nd die Sehüttung bei der 
l nterehemie AG werden abgetragen bzw. zurüek
versetzt. 
D ie H o lz- und MV-Pfah le werden, um Porenwasser
spannu ngen in der offenen Baugrube vermeiden zu 
kõn nen, ab gewaehsenem Terra i n  gerammt.  
l m tiefsten Bereieh  der U nterführung wird e ine dritte 
Fi lterstufe e ingespü lt. 
D ie Baugrubensohle wird naeh dem Aushub sofort 
mit Gerõl l beton abgedeekt, wobei der Aushub ledig
l ieh in k le inen Absehn itten erfo lgen kann .  
D ie  aussere, a n  den  Pfah len verankerte Boden platte 
wird mõgl iehst raseh beton iert. 

M it d iesen M assnahmen kon nte das Bauwerk erste l l t  
werden, d ie  Krieehbewegu ngen der Bõsehungen und 
die Setzungen des U mgelandes, verursaeht du reh d ie 
G rundwasserabsenkung,  konnten jedoeh n ieht ver
h indert werden.  D ie  Vermessu ng der H i lfsbrüeken
widerlager i n  Lage u nd H õhe bestatigte d ies, so dass 
die H i lfsbrüeke in Langsriehtung zusatzl ieh ausge
spriesst werden musste. Da die Geleise das Ba uwerk 
jedoeh u nter e inem seh iefen Winkel kreuzen, wurden 
die Krieehdrüeke abgelenkt, und d ie H i lfsbrüekenjoehe 
mussten seh l iessl ieh  zum Tei l  zurüekversetzt werden. 
Der Aus h u b  u nter dem S B B - Damm veransehau l ieht 

nebenbei  die enorme Setzu ngsempfind l iehkeit d ieses 
Baugru nds. I n  der stehenden Aushubflaehen quer 
d ureh den Bahndamm kon nte e ine Setzungsmulde 
beobaehtet werden.  Deutl ieh l iess s ieh da bei erkennen, 
dass die Dammauffü l l ung bis heute etwa 2 m einge
sunken ist u nd dureh dauernde Naehsehotterung auf  
der So l lkote gehalten-wurde. Noeh heute wird dieser 
G eleiseabsehn itt period1seh naehgesehottert. 
Zeitraubend gesta ltete s ieh a ueh jede Absteekung und 
Vermessung,  denn d ie  naehsten verlass l iehen Aus
gangspu nkte befinden s ieh auf  den M olasseformatio
nen von Ste inhausen oder Cham. 
Weitere Sehwierigkeiten entstanden im Oktober 1 97 1 . 
D ie  Bodenplatte u nd ei n Tei l  der Wande waren damals 
b is i n  d ie  N ahe des Pumpwerks fertigerstel lt, a ls a us
serhal b der Baugrube, unmittelbar h inter der Bõsehu ngs
krone, wiederu m R isse in der Terra inoberflaehe ent
deekt wurden.  Mittels 1 O bis 20 m langen senkreeht 
zur Baugrube l iegenden Mõrtelstreifen wurden diese 
R isse u nd Absetzbewegu ngen tag l ieh  beobaehtet, u n 
terstützt dureh e i n e  genaue Gelandevermessung i n  
Lage und H õhe. U m  a l lfa l l ige G leitebenen i n  d e r  Tiefe 
zu eru ieren, wurden etwa 6 m lange Plastierohre i n  
d e n  Boden getrieben, deren Abweiehungen a u s  der 
Geraden mit e inem Stah lstab periodiseh kontro l l iert 
wurden.  
An den Mõrtelstreifen h inter der Pumpwerkbaugrube 
konnten Absetzbewegu ngen bis zu etwa 1 em pro Tag 
gemessen werden.  Der drohenden Einsturzgefah r  
wurde begegnet, indem das Vorgelande u m d ie Pump
werkbaugrube im  Bereieh  der beobaehteten Absetz
bewegung bis auf d ie  Tiefe der Berme abgetragen 
wurde. 
Naehtrag l ieh durehgefü hrte Seherflügelversuehe h in 
te r  d em Pumpwerk deekten Zonen extrem tiefer Seher
festigkeiten auf, die vermutl ieh zu d iesen Absetzbewe
gu ngen führten. Stabi l itatsnaehweise mit d iesen m in i 
ma len  Seherfestigkeiten zeigten nun ,  dass d ie  Sieher
heit der He izzentra le der benaehbarten Fi rma l nter
ehemie AG nieht mehr gara ntiert werden konnte. 

lm Februar  1 972 wurde dieses G ebaude abgebroehen 
u nd in s ieherer Entfernung e in  Provisor ium in Betrieb 
genommen. lm Dezember des g leiehen Jahres wurde 
die am alten Standort neu erriehtete Heizzentra le wie
der  i n  Betrieb genommen. l m  Jun i  1 973 hie lten selbst 
d ie  H oehwasserdamme den langandauernden N ieder
sehlagen nieht mehr stand und wurden überflutet. Das 
Hoehwasser mit 41 6,1 5 m ü . M .  setzte d ie  ganze U n 
terführung bis a u f  d i e  Hõhe der beiden Brüekenplatten 
unter Wasser, o h ne d em Bauwerk jedoeh Sehaden zu
zufügen.  Sobald die Vorfluter wieder fun ktion ierten,  
konnte das Wasser abgepumpt werden. 
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Pfahlfundation 
de r Brücke des Autobahn
a nschlusses Zug 
i n  junger Seea b l agerung 

1. Geologie und geotechnische Eigenschaften 
des Untergrunds 

l m  Ansch luss Zug ist e ine  Strassenbrücke der An
schlussstrasse G über d ie  Nationalstrasse N 4a zu er
stel len .  Die Nationalstrasse l iegt u ngefahr  auf  der Kote 
de r heutigen Terra inoberflache, wahrend di e Ansch luss
strasse G auf einer Dammschüttu ng verlauft, d ie du rch 
d ie rund 70 m lange Brückenkonstruktion  u nterbrochen 
wird .  
Der U ntergrund wurde d u rch vier Sond ierbohru ngen 
ersch lossen und zeigt folgenden Aufbau :  

An der Oberflache von O bis 2 m Tiefe f inden s ich Ver
landungsed imente, d ie  vorwiegend a us sandigem S i lt 
bestehen.  Von 2 bis 21 m werden g letschernahe See
bodenablageru ngen aus weichen tonigen S i lten a nge
troffen .  Zwischen 21  und  24 m ist  e ine verhaltn ismassig 
teste Übergangssch icht a us Silt und Feinsand mit we
n ig Sand u nd Kies vorhanden.  Von 24 bis 31  m Tiefe 
fi ndet s i  eh Mo ra ne aus  S i l t  und Fei nsand mit Sand u nd 
Kies. I n  e i ner Tiefe von 3 1  m beg innt d ie  Molasse. Sie 
ist weich u nd verschü rft bis zu  e iner Tiefe von 34 m. 
Bei 34 m ist kom pa kter sandiger Mergel  vorhanden. 
Der G u ndwasserspiegel l iegt unmittelbar  u nter der Ter
rainoberflache. U ngestõrte Bodenproben wurden den 
Seebodenablagerungen aus  e iner Tiefe von 2 bis 21  m 
entnommen. Sie haben gemass den U ntersuchungen 
der G eotest AG d ie  fo lgenden geotech n ischen Eigen
schafte n :  

Klassifikation U S C S  
Fl iessgrenze W, 
Ausrol lgrenze Wa 
Plastizitatsindex l P 
Wassergehalt W 
Trockenraumgewicht y d 
Feuchtra u mgewic ht 
ME (0,5-1 ,5 kg/cm2) 
Rohtongehalt 
Reibungswinkel rp' 

C L  
25,1 -47,0 % 
1 6,4-24,0 % 

8-27 
22,7-40,7 % 
1 ,26-1 ,60 t/m3 
1 ,7 1 -2,01 t/m3 

1 5-38 kg/cm2 
8-48 % 

21 -31 o 

Abb. 1 a. G ründu ngsvariante: Flachgründung 
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Mittel 

1 ,40 t/m3 
1 ,89 t/m3 

Andreas Wackernagel, d ipl . l ng .  ETH,  
G ru ner AG,  l ngenieuru nternehmung, Basel 

H O R I Z O N T  4 1 3. 00 

21-:-õo 

24.0q - -:-

31.00 
7 l 7 J 7 J l /v ) ) J J 

Abb. 1 b. G rü ndu ngsvariante: Schwebende Pfahlgründung 

Die heute in den Seebodenablagerungen vorhandene 
Scherfestigkeit betrug aufgrund von Labor- u nd Feld 
versuchen i m M ittel led ig l ich  O ,  1 5  kg/cm2• 
D ie  Aufgabe war somit, e in  B rückenbauwerk auf  e ine 
21 m starke, ausserst kompressible Schicht abzustel 
len .  Dabei  war i nsbesondere auf grosse differentiel le 

25.739 
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Abb. 1 e. Gründungsvariante: Stehende Pfahlgründung (Ausschnitt) 

Setzungen zwisehen e iner rund 7 m hohen Damm
sehüttu ng u nd dem Brüekenbauwerk R üeksieht zu 
nehmen.  
Zur Prüfu n g des Verha ltens des kompressiblen u nd we
nig tragfa h igen U ntergru ndes wurde u nter der Leitung 
des Büros D r. A. von M oos, Zürieh, i n  der Zeit vom 
J u n i  1 966 b is  September 1 967 in der Axe der N a 
tiona lstrasse 200 m ost l ieh des Ansehlusses Z u g  e ine 
Versuehssehüttung ausgefü hrt. Der U ntergrund ist 
ahn l ieh  a ufgebaut wie beim Anseh luss H interberg. 
Die H o h e  des Versuehsdamms betrug 5,2 m .  D ie  
Sehüttung wurde i nnert 90 Tagen aufgebraeht. D ie 
Sehüttgesehwi nd igkeit war a lso ausserst gering u nd 
betrug d u rehsehn itt l ieh 5 bis 6 em/Tag .  D ie theore
tisehe Endsetzung von 1 40 em war naeh 450 Tagen 
nahezu erreieht. Es ergab sieh e i  n mittlerer M E-Wert 
von run d  1 8  kg/em2• 

2. Studierte Varianten für die Gründung der Brücke 

a )  G ru ndsatz l iehes 

D ie Brüeke kon nte grundsatzl ieh flaeh oder a uf Pfa h 
len geg rü ndet werden .  D ie  Pfahle konnen wiederum 
a ls stehende oder als sehwebende Pfahle a usgebi ldet 
werden,  das heisst sie kõn nen die Last mit der Spitze 
in den Fels oder m ittels Mante l re ibung auf d ie  Deek
sehieht ü bertragen .  
I n  a l l en  Fa l len musste das Brüekenbauwerk an  d ie  
Dammseh üttu ng a ngesehlossen werden.  Wie sehon 

erwahnt, waren unter der Dammsehüttung Setzungen 
von 0,8 bis 1 ,8 m zu erwarten. D iese G rõssenordnung 
würde im  Fa l i  e i ner Flaehgründung zu unzu lassigen 
Verdreh ungen u nd im Fa l i  einer Pfahlgründung zu u n 
zulassigen Setzu ngsdifferenzen führen. Es war daher 
i n  jedem Fa l i  angezeigt, mittels e iner massiven Vorbe
lastu ng die zu erwartenden Setzungen grõsstentei ls  
vorwegzunehmen. Die folgenden Varianten wurden 
stud iert, wobei in jedem Fal i  eine den grõssten Tei l  der 
Setzungen vorweg nehmende Vorbelastung a uszufüh 
ren war (Abb. 1 a ,  1 b und 1 e) . 

b) G ründu ngsvariante l als Flaehgrü ndung (Abb. 1 a )  

D ie  beiden Seitenspuren werden i n  gesehlossene Ka
sten gelegt. D iese Kasten dienen e i nerseits a ls Auflager 
d er Brüeke über der mittleren Spannweite und nehmen 
anderseits den Erddruek der Seh üttung auf. Dureh  
Anord n u ng eines Sporns, der u nter d ie Sehüttung  
reieht, so l l  e i ne  zentrisehe Belastung des Kastens er
zielt werden.  Al lenfa l ls  s ind d ie  Kasten unter der Fahr
bahn m ittels Druekriege ln  zu verbinden, damit  sie s ieh 
gegenseitig n ieht verseh ieben kõn nen. 

e) G ründungsvariante l i  a ls sehwebende 
Pfah lgründung (Abb. 1 b) 

Es wird vorgesehen, in  den Widerlagern vier para l lel 
zur Fa l l i n ie der Bõsehung stehende 3 m lange Seh l itz
wandseheiben aut eine Tiefe von 20 m vorzutreiben.  
U nter den M ittelstützen wird eine querlaufende 20 m 
lange und 20 m tiefe Sehl itzwand vorgesehen. 
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E ine sehwebende Art der G ründung hat den Vortei l ,  
dass das Bauwerk die Setzungen der a nsehl iessenden 
Damme i n  e inem gewissen Mass m itmaehen kan n .  D ie  
Widerlagerseheiben würden für  den Fal i , dass der Bêi
sehu ngskegel i n  Bewegung kame, bedeutende B iege
momente erhalten. 
Vorausgesetzt dass der Baugru nd dureh Vorseh üttu n 
g e n  a uskonso l id iert ist, ware i nfolge der Brüekenbela 
stu ng zwisehen Widerlager u nd M ittelstütze immer 
noeh mit  d ifferentiel len Setzungen von 5 bis 1 O em zu 
reehnen .  D ies bed i ngt e ine statiseh bestimmte Brük
kenkonstruktion, d ie mit e inem G erbertrager ausgebi l 
det wird .  

d )  G ründu ngsvariante 1 1 1  a ls  stehende Pfah lgründung 
(Abb. 1 e) 

D ie Lasten werden m ittels Bohrpfah len oder Sehl itz
wandelementen von über 35 m Lange i n  d ie M olasse 
übertragen. D iese G rü ndu ngsart hat den Vorte i l ,  dass 
ein statiseh bestimmter B rüekenoberbau ausgefü hrt 
werden kann .  D ie  Naehte i le  s ind jedoeh neben gros
ser Pfah l lange die Mêigl iehkeit horizontaler Biegebean 
spruehung u nd negativer M ante l re ibung.  Ferner ste l l t  
der Ü bergang zwisehen B rüeke und Dammsehüttu ng 
e ine n ieht e infaehe Aufgabe. 

Die G ründu ngsvariante l ,  F laehgründung, musste aus
geseh ieden werden, da  d ie  Siehtweite i n  unzu lassiger 
Weise eingesehrankt war. Es wurde zunaehst die Grün
d ungsvariante 1 1 , sehwebende Pfahlgründu ng, weiter
verfo lgt. 

3. Beobachtungen bei der A usführung 
der Dammschüttungen 

Mit den Vorsehüttungen wurden i m  J un i  1 97 1  begon
nen .  D a bei wurden von der  Bau leitung H .  E iehenber
ger AG di e gemass Weisung des Büros D r. A. von Moos 
versetzten Piezometer beobaehtet. D ie  gemessenen 
Porenwasserdrüeke erre iehten dabei e ine derartige 
G rêisse, dass die Stab i l itat der Sehüttungen gefahrdet 
war. S ie  klangen ausserdem sehr langsam ab .  D ie  Vor
sehüttu ngen wurden daher M itte N ovember 1 97 1  wie
der e ingestellt, naehdem sie im Bereieh  der B rüeke 
ei ne H êihe von rund 3,5 m ü ber G elande erreieht hatten .  
Dure h  d iese U mstande wurden d ie  gesetzten Termine 
i n  Frage gestel lt. 
Zur Besehleu n igung der D ammsetzungen wurden da
her  gebohrte Kiessanddra i nagen angeord net. Für E in -

1971  l 1972 l 
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zelheiten sei a uf d en Berieht des B ü ros D r. A. von Moos 
über d ie  Dammsehüttu ngen verwiesen .  D er Verlauf der 
Dammsetzungen im  Bereieh der Bêisehu ngskegel ist in 
Abbi ldung 2 dargestel lt .  Aus d iesen Kurven geht her
vor, dass e in  Jahr naeh Seh üttbeg inn  hêiehstens d ie  
H alfte der Setzungen erreieht war. 
Es zeigt sieh sodann der gü nstige E influss der a nfang
l i eh  skeptiseh beurtei lten Kiessanddra inagen. Dureh 
sie konnte e i  ne Beseh leun igung d er Setzungen erreieht 
werden, so dass bis Ende 1 973 rund 80% der zu erwar
tenden Endsetzung von 1 , 1 bis 1 ,2 m erreieht war. 
Be im Bêisehungskegel hat d ie  noeh zu erwartende 
Restsetzung eine gegen d ie  B rüekenmitte geriehtete 
H orizonta l komponente. D iese ist bei der Bereehnung 
der Gründu ngspfah le im  Widerlager zu berüeksiehti 
gen .  U m  d iese Beanspruehung i n  G renzen zu halten, 
wird jedoeh nunmehr vorgesehen, d ie Bêisehungskegel 
so weit in Leea zu sehütten, dass gegenüber der Vor
belastung keine Mehrlast entsteht. 

4. Wahl der Gründungsart und Berechnung 
der Gründung 

a)  Wah l  der G ründu ngsart 
U m  beim Brüekenbau von den Terminen des Erdbaus 
u nabhangig zu sein, wurde i m Frü hja hr 1 972 besehlos
sen, für d ie  Brüeke eine stehende Pfahlgründung vor
zusehen. D ieser Entseheid bewahrte sieh, da die wei 
tere Bereehnung zeigte, dass naeh Konso l id ierung 
dureh d ie  Kiesdra inagen Pfah le mit  Kreisquerseh n itt 
d iezu erwartenden Beanspruehungen bei m Bêisehu ngs
kegel  aufnehmen kêinnen.  Somit konnte a uf d ie  kost
spiel igen Sehl itzwandelemente verziehtet werden.  
In  den beiden Widerlagern s ind je 4 Pfah le  0 1 20 em, 
u nter den beiden Stützenreihen je 4 Pfah le  0 90 em 
vorgesehen (Abb.  1 e ) .  

b) Lastfal le  de r  Widerlagerpfahle 

In e iner Tiefe von 34 m beg innt d ie  kompakte Molasse. 
Die Pfah lspitzen werden bis in e i  ne Tiefe von 36 m ge
führt. D ie Pfahle wurden bereehnet für fo lgende Last
fa l le :  

Vertikale Belastung info lge der  Brüeke 
Vert ika le  Last i nfo lge negativer Mantelreibung 
H orizonta le Last i nfolge der Lagerre ibung 
Erzwungene B iegung zufo lge der Setzungen 
Knieken 
Exzentrizitat des Lastang riffs 
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e) Vertikale Belastu ng der Widerlagerpfiih le  i nfolge 
Brüeke u nd negativer Mantelre ibung 

Oie vertikale Belastu ng der Pfiih le  0 1 20 em dureh d ie  
B rüeke betriigt 1 75 t/ Pfa h l .  Dazu wurde e ine d u reh
sehnittl iehe negative Mantelreibung von 4 ,2  t/m2  er
mittelt, die bis auf eine Tiefe von 21  m wirkt. S ie  be
triigt somit 330 t/ Pfa h l .  D ie  Tota l last ist a lso 505 t/ 
Pfah l .  Demgegen über betriigt d ie  Bruehlast i n  der M o 
riine und Mo lasse 1 450 t/Pfa h l .  D ie  Sieherheit gegen 
G rundbrueh erg ibt sieh somit zu Ns = 2,9. Wird in der 
Mo rii ne e i  ne Steifigkeitsziffer von M El = 200 kg/em2 
u nd in der Molasse e i  ne  Steifigkeitsziffer von M E2 

= 
1 000 kg/em2 verwendet, so erg ibt si eh ei ne Setzung 
der Pfiihle vo n 3 em. 

d )  Horizontale Belastu ng der Widerlagerpfiihle 

D ie Widerlagerpfiih le  werden i nfolge Lagerre ibung mit 
e iner H orizontal last von 7,5 t/ Pfah l  belastet, d ie  auf 
der H ohe des Brüekenwiderlagers angreift. Sie erzeugt 
ein Moment von 47 mt. 
Der Erfassu ng der Beanspruehu ngen dureh Setzungen 
u nter den Bosehu ngskegeln wurde eine Restsetzung 
von 43 em zugrunde gelegt. Verg l iehen mit den D i a 
grammen d e r  bisher e ingetretenen Setzungen ist d ieser 
Wert auf der  s ieheren Seite. D ie  horizontale Setzu ngs
komponente wurde zu 25 % d er Vertikalsetzung oder 
1 1  em angenommen.  Aueh d iese Annahme dü rfte auf  
der sieheren Seite sei n .  G emiiss den Bereehnu ngen 
des Büros D r. A. von M oos betriigt d er Antei l d er Rest
setzung in der u nteren Zone der kompressiblen Seh ieht 
60% der G esamtsetzu ng.  
Es wurde a lso e ine erzwungene Verformung des Pfah ls  
bereehnet mit  Auslenkungen von 1 1  em am Pfa h lkopf 
u nd 7 em oder rund 60 % i n  Sehiehtmitte. Aus d ieser 

Abb. 3. Beanspruchu ng der Widerlagerpfii hle i nfolge erzwu nge
ner B iegung 

erzwungenen Verformung  wurden die Belastungen 
des Pfah ls  u nd die B iegemomente bereeh net. Verfor
mung, Belastung u nd M omente s ind in  Abbild ung 3 
dargestel l t .  D as M oment betriigt bei der E inspan nstel le 
1 1 4 mt. 

e) Kníekstab i l itiit 

Für den Fa l i  zentriseher Pfa h lbelastung ist d ie Kniek
stabi l itiit naehzuweisen .  D ie  kritisehe Knieklast erg ibt 
s ieh a us der  Formel 

p K = 
E . J . :n;2 (n2 + M E . [4 

) l2 n2 . Js . E .  J . :rc 4  

Dabei entspr ieht das  erste G l i ed der  Knieklast von 
P E = 1 570 t na eh Eu ler, wiihrend das zweite G l ied d ie  
Vergrosserung der  Kn ieklast info lge Einspannung dureh 
den Baugru n d  erg íbt.  Díe kleinste Knieklast wírd für 

n = 2 erreieht und würde theoretiseh díe 5 6faehe 
Knieklast naeh Eu ler ergeben. 

' 

D ies zeigt, dass n ieht das Knieken, sondern die Fest ig
k?it �assgebe�d ist. E in Baugrund verhiiltnismiissig 
mednger Kons1stenz erzeugt somit eine bedeutende 
E inspa n n u ng .  Die fü r das Kn ieken massgebende Bela 
stu ng ist zuniiehst d ie  Belastung der B rüeke. D ie nega
tive Mantel re ibung erzeugt, sofern s ie  auf die ganze 
Pfah l liinge wi rkt, aueh bei e iner Auslenkung des Pfah ls  
nu r  e íne zentrisehe Belastu ng.  D ie  negative Mantel 
reibung ist dann z u  berüeksiehtigen, wen n  sie n u r  tei l 
weise a uf d ie Pfa h l lii nge wirkt. E s  empfiehlt síeh, d ie  
ha lbe Mante l re ibung i n  der  o beren Pfah lhii lfte wirken 
zu lassen und d ie  untere Pfah lhii lfte a ut Kn ieken zu 
u ntersuehen.  D ieser Fa l i  ist jedoeh im  vorliegenden 
Projekt n ieht massgebend. 

f) Exzentrizitiit des Lastangriffs 

D ie Be�üe�siehtigung des exzentrisehen Lastangriffs 
ste l l t  w1e d 1e  U ntersuehung der Kniekstab i l itiit e in  sta 
tisehes Pro blem zweiter O rd n u ng dar. D u reh die Nor 
mal last entsteht zu e i ner vorhandenen e ine zusiitzl iehe 
Exzentriz itiit u nd vergrossert das B íegemoment. 
Eine vorhandene Exzentrízítiit e 0  vergrossert s ieh zu -

folge d e r  Wírkung einer Normalkraft auf e = .!....::.._ , wo-
1 -a 

bei 

a = 

p 

p 
PE+Ps 
Normal kraft 

PE = Kníekkraft naeh Euler 

M · l 2 
Ps = Wíderstand des Baugru nds E K 

Js .  :n;2 

Das B iegemoment wírd dann M =  P ·  e - P5 ( e - e 0 )  

Díes führt naeh e in ígen Umformu ngen zu 

M =  

Es íst leíeht zu sehen, dass mít zunehmender Kníek-

1 . . d A 
Ps - P  

ange er  usdruek -- sehr gross und somit das 
PE 

Moment M u n bedeutend wird .  M it abnehmender 

K ' ki " h' 
P s - p 

me ange mgegen wird -----p;- sehr klein .  Das Mo-

ment wird den G renzwert M =  P · e 0  erreiehen.  

D ies bedeutet, dass bei grossen Pfah l liingen bedeu 
tende zusiitzl iehe Auslenku ngen entstehen. D ie Ex
zentrizitiit wird dureh den Widerstand des Baugrunds 
kompensiert. Es konnte im Extremfa l l  das Triigheits
moment J = O gesetzt werden. In diesem Fa l i  würde 
das M oment M = O, ohne dass Brueh info lge Kn ieken 
eintriite. D ie Ablenkungskriifte würden vom Baugrund 
aufgenommen und d ie Knieklast hiitte den Wert 

M . p  
PK = _

E
_ 

Js ·  :n;2 

Es ist jedoeh notíg, übermiissige zusiitzl íehe Verfor
mungen i nfolge Normal last zu vermeiden u nd d ie D i 
mension ierung fü r den oberen G renzwert des M omen
tes M =  P ·  e 0  vorzunehmen. 
D ie  Exzentrizitiit wurde zu 1 0 % des Pfahldurehmessers 
oder e0 = 1 2  em angenommen. D ies erg ibt e in  M o 
ment von M = 1 75 · 0,1 2 = 21 mt. 
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Die Zusatzmomente infolge erzwu ngener D u rehbie
g u ng u nd Lagerre ibung ergaben M =  25 mt. 

g)  Bereehnung der Pfahle unter den Stützenreihen 

Die Pfah le  u nter den Stützen ste l len weniger Probleme 
a ls die Widerlagerpfah le. Es waren folgende Lastfal l e  
massgebend : 

Vert ika le  Last d u reh d ie  B rüeke 
Horizontale B remskraft 
Horizo nta le Anpra l l kraft i nsgesamt 
Exzentrizitat des Lastang riffs 

300 t/ Pfah l  
3 t/Pfa h l  

1 00 t 
9 em 

Die Aufnahme der Anpral lkraft stel lte besondere An
forderungen.  O h ne konstruktive M assnahmen war am 
Pfa h l kopf ei ne Auslenkung von rund 1 O em vorauszu
sehen .  Aus  d iesem Gru nd werdén d ie  Pfah le  m i t  e inem 

N · e  
---;:r 

'�e ·  
N e � 

N 

B R U CH L A ST I N  
FU N KT I O N  D E R  
P A R A M ETER 
N · e  N W0 ej r 

-;:-r ' TT , , 

Fe 
W _ f!o · Uep �o = if.;2 , o - (f"p 

Up = WÜ R FELDRU C K F ESTIGK E I T  BET O N  lfep = P R O P O RT I O N A L I TATS G R E N2: E STA H L  
D I A GRAMM KONST R U I E RT N A C H  
T A F E  L 2 9 ,  K .  J ÃG E R  T R A G LAST V E R FA H R EN 

Abb. 4. Bruchlast für kreisf6rmigen armierten Betonqu erschnitt 

2 m tiefen a rmierten Betonriegel verbu nden, die i n  
einem eigens h iefür  vorgesehenen 2,5 m stark.en, ver
dichteten Kiessandkoffer festgehalten werden.  Bei d ie
ser Anord n u ng entsteht be i  Anpra l l  e ine Auslenkung 
von weniger a ls 1 em.  

h )  D i mensionierung der Pfah le  

Die Pfah le  waren für  folgende Beanspruehu ngen zu 
d imensionieren : 

Wider!agerpfahle 

Mit negativer M ante l re ibung N =  505 t M =  1 70 r'nt 
Ohne negative M a nte l re ibung N = 1 75 t  M = 1 60 mt 

Pfah/e unter Mittelstützen N =  300 t M =  60 m t 
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E s  zeigt s ieh bei d e r  konventionel len D imensionierung 
der Pfah le  naeh der Elastiz itatstheorie, dass ein hoher 
Armieru ngsgehalt  notig ist, o h ne dass d ie  Tragfah igkeit 
des Sta hls a usgenützt werden kan n .  Naeh Rüekspraehe 
mit dem Prüfi ngenieur, H errn K. Vekovski, Zür ieh,  
wurde d ie  D i mensionierung gemass dem Trag lastver
fa h ren naeh K. Jager vorgenommen. 
Zur Erleiehteru ng der D imensionierung und der Ü ber
siehtl iehkeit wurde naeh der genannten Theorie das i n  
Abbi ldung 4 dargestel lte D iagramm verwendet. Dabei 
wurde ei ne Sieherheit von Ns = 2,0 gefordert. Es erge
ben s ieh dabei folgende Punkte im  D iagra m m :  

Punkt 1 

Widerlagerpfa hle mit negativer Mantelre ibung 
N ·  e 

1 580 t/m2 

N 
281 O t/m2 

Punkt 2 

Widerlagerpfah le  ohne negative Mantel reibung 
N ·  e 

1 480 t/m2 

970 t/m2  

Punkt 3 

Pfahle u nter den M ittelstützen 
N ·  e 

1 320 t/m2 

= 2950 t/m2 

Die Punkte l iegen zwisehen den L in ien W0 = 0,1 00 
und W o = 0,200. Es wurde W o = O, 1 70 gewah lt. 
Mit aep = 4200 kg/em2 u nd aP = 200 kg/em2 erg ibt 

si eh  di e Armieru n g zu fl = 2 · W 6 _!!g_ = 1 ,6 % . 
. Uep 

5. Zusammenfassung 

Die Fu ndierung einer Brüeke, d ie  beidseits a n  Damme 
ansehl iesst und  aut stark setzungsempfind l iehem B a u 
g rund zu erstel len ist, wurde mittels Vorbelastu ng des 
Baugru nds und e iner stehenden Pfah lgründung ge
lost. D ie  Vorbelastung des Baugru nds hatte den Zweek, 
die Setzu ngen soweit wie mog l ieh vorwegzunehmen. 
Zur  Besehleu n igung der Setzu ngen mussten gebohrte 
Kiesd ra i nagen eingebaut werden. G le iehwohl  wird es 
noeh notig sein ,  d ie  Bosehu ngskegel tei lwéise aus 
Leea zu seh ütten .  Bei de r Bereeh nung der Pfah le  wurde 
eine erzwu ngene Verformu ng infolge horizontaler Set
zu ngskomponenten a ngenommen. Ferner wurden d ie 
Knieksieherheit u nd der E inf luss des exzentrisehen 
Lastangriffs untersucht. D ie  Bauarbeiten der Brüeke 
so l len im kommenden Jahr  beg innen .  



W. H eierl i, Dr. Bau ing .  ETH 
F. L. Yang, dipl .  Bau ing .  ETH 
l ngenieurbüro Heierl i ,  Zürich 

A. Einleitung und Problemstellung 

N ord l ich von Baar verlauft die Auto ba h n T 4 a m Süd
ostabhang e iner  coupierten Molasseterrasse, i n  u nmit
tel barer Nahe der S B B - Li n ie Zürich-Zug.  Der Ü ber
s ichtsp lan auf Abbi ld ung 1 zeigt die L in ienfü hrung und 
d ie  drei Bereiche 1 ,  2 und  3, i n  de nen i m Lauf  der  Bau
arbeiten grossere baugrundbedi ngte Probleme auf
traten .  
D ie  Geologie stel lt  s ich folgendermassen dar :  D ie  U n 
terlage wird durch d i e  obere S üsswassermolasse gebi l 
det, i n  der mengenmassig d ie  Mergel mit über 50% 
den grossten Antei l  ste l len .  Daneben kommen i n  u n 
regelmassiger Schichten lageru ng Sandsteine u nd Si lt
steine mit je etwa 25% vor. Die Schichtflachen fa l len 
3 b is 4°  nach Süden e in .  Charakteristisch für d iese 
S üsswassermolasse s ind d ie  un regelmassig auftreten
den  stark ton igen H o rizonte m i t  bituminosen Mergel n .  
Bekannt ist d ie  Bewitteru ngsa nfa l l igkeit des Mergels 
an  seiner Oberflache und an Kl uftflachen.  
Ü ber der Felsoberflache l iegen Morane, verrutschte 
M olasse und Verwitteru ngsschutt i n  variabler Starke 
von 2 bis 5 m (Gehangele h m ) .  D ie  Deckschicht hat 
eine durch das Wertepaar 0 = 25° und e = O zu cha
rakterisierende Scherfestigkeit. Kritisch ist d i  e Ü ber
gangszone vom G ehangelehm zur Molasse, wo wegen 
der Verwitteru ngserscheinu ngen des Mergels erfah 
rungsgemass Scherfestigkeiten zwischen 1 5  u n d  20° 
( R ü ckwartsrech n u ngen mit Berücksicht igung der S ik
kerwasserstromung,  Abb.  2)  vorl iegen. 
Zur  Hydrologie ist festzustel len, dass der Molassefels 
an sich eine geri nge D u rch lassigkeit besitzt, dass aber 
grossere Kl üfte vorhanden sind, durch die das Wasser 
verhaltn ismassig rasch und weit im U ntergrund zirku 
l i ert. 

Abb. 1 . Situation 

Pfahlwãnde an d er T 4 
Zug-Sihlbrugg 

Die Wasserverhaltn isse im gesamten Hang erweisen 
sich n icht nur rei n  ortl ich a ls un regelmassig, sondern 
sind a uch zeit l ich stark vari ierend. 
lm J u n i  1 973 traten zufo lge mehrtagiger Starkregen, 
d ie  auch Bachüberschwemmungen hervorriefen, in 
den Bereichen 1 ,  2 und 3 Rutschungen auf. l m Be
reich  1 (Abb. 1 u nd 3)  rutschte nach dem projektge
massen Anschn itt mit e iner N eigung vo n 2 : 3  in der 
Molasse u nd 1 : 2 i m Lockermaterial d i  e Gehangelehm
schicht trotz e iner vorgangig angeordneten Entwasse
rung (S ickersch l itz mit Entwasserungsrohr) a uf der 
Molasseu nterlage ab,  obwohl  deren Ne igung nur etwa 
3 b is 4° betrug .  Der R utsch ist daraus zu erklaren, dass 
wegen der starken Regenfa l le  der Grundwasserspiegel 
trotz der Entwasseru ng sehr hoch gewesen sein musste, 
dass sich e ine starke Sickerstromung einstel lte u nd zu
dem d ie Scherfestigkeit zwischen Deckschicht und 
Molasse nur  etwa 1 5° betragt. A ls  San ierung wurde 
mittels Winkelstützmauer e ine Boschungsfussabstüt
zung auf dem Molassefels erstel lt, mit einer Entwasse
rung versehen und h i nterfü l lt (Abb. 3) . 
Abbi ldung 4 zeigt e ine  grossere Rutschung i m  Be
reich 2 der betrachteten Strecke. Auf ei ner M olasse
u nterlage von 3 bis 4° Neigung l iegt e ine Deckschicht 
etwa konstanter Machtigkeit, d ie bereits bergseits a n  
e inen Stei labfa l l  der Molasse anschl iesst. D i e  Rut
schung erfo lgte derart, dass in  der Deckschicht meh
rere R isse entstanden u nd sich d iese etwa 1 m talwarts 
bewegte. Weder im Bereich 1 noch im Bereich 2 war 
du rch diese Rutschung eine Gefahrdung der Bahn l in ie  
zu erwarten. A ls  Sofortmassnahme wurden am Fuss 
der Rutschung ein ige tausend Kubikmeter Kies a ls 
Zwischendeponie für spatere Verwendung im  Koffer 
e ingebracht und Entwasserungsmassnahmen getrof
fen .  D ie  Risse wurden ausgefü l lt u nd mit e iner u n -
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Querprofil k m 6. 890 Bereich 2 ( analog für Bereich 3 ) 

460. 00 

d =  5° 

1"' • 19° 

e = O  

! Pfahlwand 

l 

Bouwerk Nr. 635 

Deibüelbrücke '""��"1 Berqse1te Fahrbohn 

Axe 2 : Axe 1 
:.0:::':---=:!. l 

l 

490.00 
---=-----

SBB l 

Abb. 2. R ückwiirtsrechnu ngen an e inem typischen Querprofil km 6.890 

Annahme: Strõm u ngsdruck S Gesucht: Der erforderl iche i n nere Reibu ngswinkel 0' auf 
der O berfliiche des verwitterten M olassefelsens 
Ep + S + T  = N x tg 0 ' +E 

Neigung des M olassefelsens a 
G leitsicherheit SF = 1 Vorgehen: 
Kohiision e = O . . , Ep +S+ T  

m1t E = O w1rd tg 0 = 
N 

Querprofil k m 6 " 40 0  Bere i c h  1 

Ursprüngliches Aushubprofil ( 2' 3 )  

h "  1 , 5 m 

Axe 2 
Axe 1 l 

l l 
l SBB l l l 

475. 00 

Abb. 3. Querprofil km 6.400, Bereich 1 .  I n  
di  ese m Bereich rutschte na eh d em projekt
gemiissen Anschnitt m it e i ner Neigung 
von 2 : 3  i n  der M olasse u n d  1 : 2 i m Locker
material die G ehiingelehmschicht trotz 
ei ner vorgiingig angeordneten Entwiisse
rung auf der M olasseunterlage a b .  Sanie
rung d u rch eine Fussmauer auf  dem Mo
lassefels, versehen mit einer Entwiisseru ng 

455.00 ,.., ,.._, 455.00 

_ __.:.:;OL:_::___ ___________________ _:-:::,_,.._,c--------'"---
,.._, ,.._, 

,...,,._, 

Querprofil km 6" 700 Bereich 2 ( analog für Bereich 3 ) 

Oberflãchen - Entwõsserung 

Hongfusses 

UrsprUngliches Aushubprofil 

Sofortmassnahme nach der Rutschuno • 
KiesonschuttUng ols Bõschunosfuss - Sicherum;� 

480.00 
----=--

ca. km 6"690 � co. km 6"755 

SBB 

und Entwãsserung 

Abb. 4. Querprofil km 6.700, B ereich 2. D i e  R utschung erfolgte derart, dass in der Deckschicht mehrere Risse entstanden u n d  sich 
di  ese etwa 1 m ta lwiirts bewegte. - Bereich 3. D i  e Rutschu ngen in  d i  ese m Bereich t r aten schon e in,  bevor Eingriffe d u  re h d i  e T 4 
vorgenommen wurden.  D i e  Topografie u n d  der Bau mwuchs zeigen, dass auch dieses Gebiet im mer wieder von Bewegu ngen heim
gesucht wird. - Sanierungen:  Autobahntrassee selbst; Totalmaterialaustausch und Entwiisseru ngen. - Hangsicherun g ;  Pfahlwand 
zum Teil verankert 

durch lassigen Schicht abgedeckt. Dan k d iesen Mass
nahmen ergaben s ich seither keine nennenswerten 
Bewegu ngen mehr i n  d ieser Rutschmasse. l m Bereich 3 
(Querprofi l ana log Abbi ld u ng 2 und 3) bestanden zur 
Zeit der Rutschu ngen noch keinerlei E ingriffe d u rch 
d ie T 4. Trotzdem wurden d u rch d ie Regeng üsse au eh 
dort a n  verschiedenen Ste l len Rutschungen ausgelost. 
D ie Topografie u n d  der B a u m bewuchs (Abb. 2) zeigten 
i m ü brigen, dass auch  d ieses Gebiet immer wieder von 
Bewegu ngen he imgesucht wird .  

20 

B. Variantenstudien und ausgeführte lõsungen 

1. Beurteilung des bestehenden Hangs, 
Rückwartsrechnung 

G rund lage für d ie  Beurtei l ung des H angs im H i n bl ick 
a uf dessen San ieru ng s ind einerseits d ie  geotechn i 
schen U ntersuchu ngen aufg rund der  Sond ierungen 
u rid der Auswertung a l ler übrigen Aufsch l üsse, ander
seits die Resu ltate aus der Rückwartsrech n u ng.  



Zur Methode der R üekwartsreehnung :  
Das  Auttreten von  Rutsehu ngen zeigt an ,  dass d ie  
Sieherheit knapp 1 betragen hat. Es  lasst s ieh  n u  n e ine 
reeht zuverlassige G le itbereehnung austühren, be i  der  
der Wi nkel der i nneren Reibung (Annahme :  Kohasion 
e =  O) als U n bekannte a uftritt. Rüekwartsreehnu ngen 
lassen s ieh aueh dort anwenden, wo keine R utsehun
gen  erto lgt s i nd .  M a n  kann d ie S ieherheit ei nes beste
henden H angs a nnehmen und den zu d ieser Annahme 
gehõrenden Reibungswinkel  bereehnen .  
M it d iesen H i ltsmittel n  - u nter Berüeksiehtigung des 
Strõmungsdrueks, ei nes wesentl iehen E intlusses -
wurden d ie  dre i  Streeken des Prot i ls  km 6 .890 separat 
mit e inem eigenen Computerprogramm u ntersueht und 
d ie  s ieh daraus ergebenden Reibu ngswi nkel  bestimmt 
(Abb. 2) . E i ne  Sieherheit 1 besteht bei di ese n Verhalt
n issen dann, wenn der Reibu ngswinkel  zwisehen 1 8  
u nd 22° betragt ( i n  Funktion der verseh iedenen An
nahmen ) .  Ertahru ngsgemass erreieht d er Winkel  d er  
i nneren Reibung be i  Berüeksiehtigung des Strõmu ngs
drueks a ut der Mo lasseobertlaehe zwisehen 1 5  und 
20°. Die R üekwartsreeh n u ngen erklaren also o h ne wei 
teres d i e  autgetretenen l nstabi l itaten .  
Als Sehl ussto lgeru ng a u s  d e n  geoteehn isehen U nter
suehungen des Ha ngs, i nsbesondere aus den R üek
wartsreehnu ngen, erg ibt sieh, dass H angsanierungen 
notwendig s ind, und zwar M assnahmen, d i  e prima r die 
G leitgetahr  in der Molasseobertlaehe u nterbi nden. 

2. Sanierung im Bereich des Autobahntrassees selbst 
(T otalmaterialaustausch) 

Autsehüttu ngen i m Bereieh des Autobahntrassees s ind 
nu r  dort zu lassig, wo d ie Felsneigung sehr ger ing ist. 
Andernfa l ls  besteht d ie Getahr  des Abrutsehens der 
Deeksehieht samt Dammsehüttu ng.  Die mõgl iehen 
Lõsungen bestehen entweder im  Auspacken der frag
l iehen Sehiehten oder  i n  der Durehtührung von Stütz
massnah men .  Variante 1 ware e ine Aufsehüttung ge
wesen, die d ureh e ine vera nkerte Ptah lwand auf der 
Talseite zwisehen der Autobahn und der S B B -Spur  
gestützt würde.  Variante 2, die gewahlt wurde, ist e ine 
Erdbau lõsu ng ohne Ku nstbauten (Abb. 4) ,  bei der  d ie  
Deekseh ieht bis a ut d ie  Molasse abgetragen wird. D ie  
M olasseoberflaehe sel bst wird mit  dem B u l ldozerblatt 
u nd d em R i p perzahn sorgta ltig von verwitterten Sehieh 
ten befreit, gere in igt, g rob  geza hnt u nd entwassert. 
Konzentrierte Wasseraustritte werden separat gefasst. 
Der Autba u des Damms erfo lgt nach den übl iehen 
G rundsatzen m it Dammateria l .  

3 .  Hangsicherung oberha/b der Bergspur 
der Autobahn (Pfahlwand) 

Das Autobahntrassee muss gegen das Abrutsehen der 
oberha lb  der Autobahn l iegenden Sehiehten gesichert 
werden .  Zu d iesem Zweek stehen als M õg l ichkeiten 
wiederu m e ine  reine Erdbau lõsung oder e ine Lõsung, 
bei der zumi ndest zum Tei l  Kunstbauten e ingesetzt 
werden, zur  Verfügung.  
E ine  reine  E rdbau lõsu ng würde wiederum das Abrau
men  der  Deekseh ieht und d ie  Behandlung der  Molasse
oberflaehe vora ussetzen .  Entwasseru ngsmassnahmen 
werden in jedem Fal i  zusatzl ieh angeordnet. Es hat s ieh 
aber n ieht n u r  im  vorl iegenden Fa l i ,  sondern a n  ver
sehiedenen a n dern Autobahnba ustel len gezeigt, dass 
reine Entwasserungslõsungen selten zum Ziel tühren .  
M it e iner E ntwasserung kan n man nu r  den Grundwas
serspiegel senken und d ie  Siekerstrõmung reduzieren,  
n i eht aber  d i e  Sehmiersehieht im  Ü bergang von Deek-

sehieht zu Molasse « austroeknen» .  D ie Gefah r, die i n 
tolge des n iederen Reibungswinkels i n  der Trenn
seh ieht besteht, wird dureh e ine  Entwasserung a l l e i n  
n ieht beseitigt. 
Lõsu ngen mit Kunstbauten erfordern oberha lb  der  
Bergspur  e i  n Stützbauwerk, das sol ide auf  der Molasse 
tund iert ist. Es ergeben s ieh grundsatz l ieh dre i  Mõg
l iehkeiten, wovon d ie dritte Variante, Pfah lwand, zur  
Austührung gelangt : 

a) Spu ndwande d ri ngen ertahrungsgemass n ieht mit  
Zuverlassigkeit i n  d ie  M olasse e in .  D ie  Autlageru ng 
des Fusses kan n  n ieht kontro l l iert werden. In den mei
sten Fal len iste ine R üekverankerung notwend ig .Spund
wande müssen dra in ierend a usgebildet werden.  
b) Normale Stützmauern in offener Baugru be haben 
den Naehtei l ,  dass beim Ausheben der Baugrube Ver
haltn isse entstehen, d ie  viel ungünstiger s ind a ls der 
def in itive Zustand, so dass Rutsehungen kaum zu ver
meiden s ind.  Für den gegebenen Fal i  ware ebenfa l ls 
e ine R ückvera nkerung notwendig. 
e) D ie gewah lte Variante ist ei ne Pfah lwand, d .  h .  e i  ne 
Ser ie von u ntere inander du rch einen Kopfbalken ver
bu ndenen armierten Betonbohrpfah len, d ie i n  d ie  M o 
lasse eingebohrt und e ingespannt bzw. zum Tei l  auf
gelagert und am Kopf vera nkert werden. Die Pfah le 
weisen ei nen Durehmesser von 90 em auf, der Aehs
abstand betragt 2 m.  Wegen der Bogenwirkung der 
Erdmasse haben die Pfah le den tota len Erddruck a uf
zunehmen (Abb. 4) . Je  nach der Molassequa l itat wer
den pro Meter E indr ingung des Pfah ls in  die Molasse 
1 bis 2 Meisselstunden aufgewendet. Die Vorte i le der 
Pfah lwand l iegen in der Gewissheit, d ie man sich über 
die Baugru ndverhaltn isse am Ptah lfuss und ü ber die 
E inspannung im Fels versehaffen kann,  und i n  der 
Sieherheit der Drainage zwisehen den Pfahlen h i n 
dureh .  D a s  unstabi le Gelande wird wahrend der H er
ste l lung der Ptah le  nur geri ngfüg ig gestõrt. 
Der Kopfba lken hat folgende Funktionen : Wenn e in  
Pfa h l  i n  e iner  Re ihe a us i rgendwelehen G ründen 
schleehter eingespan nt ist, so tragt der Kopfba lken 
ei nen Tei l  seiner Last auf d ie  benaehbarten Pfahle ab. 
Au eh d ient d er Kopfba lken e i  ne r rüekverankerten Pfa h l 
wand a ls Longari ne, d ie  d ie  Vorspannkraft i n  d a s  Erd 
reieh  a bleitet. 
Zwisehen den Pfahlen wird beim Ausheben etappen
weise eine unarmierte Verkleid ung aus Siekerbeton 
eingebraeht, d ie  s ieh beidseitig aut die benaehbarten 
Pfah le  abstützt. D iese drain ierende Auskle idung ge
stattet natürl ieh e ine gute Entwasseru ng. 
Zur Àsthetik unverkleideter Pfah lwande kan n  man na
türl i eh  versch iedener Me inung sein .  U nverkleidete 
Pfah lwande wirken dureh d ie klare Darste l lung des 
Tragverhaltens sieher nieht weniger asthetiseh a ls  
grosse ebene Siehtbetonflaehen. M it dem Vergle ieh 
der beiden Abbi ld u ngen 5 und 6 wird dara uf h inge
wiesen, dass e ine Pfah lwa nd i m Aussehen e i ne erstau n 
l iche Affin itat mit ei ner Sau lenreihe aufweist. 
H ier sei noeh erwahnt, dass e in  Tei l  der Ptah lwand 
gle iehzeitig als Baugru bensieherung für die Erstel lung 
d er Brüekenwiderlager verwendet wird - ei ne Autgabe, 
die die Pfah lwand - im Gegensatz zu einer Winkel 
stützmauer aus Ortsbeton - o h ne weiteres zu ü berneh 
men i n  der Lage ist. 

C. Schlussfolgerungen 

Die Streeke Zug-Sih lbrugg bot i n  i h rem mittleren Ab
sehn itt mann igfaehe Stabi l itatsprobleme. Hauptursaehe 
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Abb. 5. Fotoaufnahme ei ner Pfahlwand 

für die dort autgetretenen lokalen R utsch u ngen s ind 
der geringe Re ibungswi nkel von 1 5  bis 20° aut der 
OberWiche des verwitterten Molassetelsens ( M ergel
schichten) und  der hohe G ru ndwasserspiegel, der Aut
triebskrafte und Strõmu ngsdrücke zur Folge hatte. D ie  
Bauweise tür den engeren Autobahnbereich besta nd 
im Abtrag der D ecksch icht und in der Behand lung 
(Verza h n u ng, Re in igung u nd Entwasseru ng) der Mo
lasseobert lache. Der Hang oberha lb  der  Autobahn 
wurde mit Stützkonstruktionen aus Ptah lwanden -
zum kleineren Tei l  mit Verankerung - gesichert. 
Dem gesamten Vorgehen - sowohl  der Sofortmass
nah men a ls a u ch der Ausfü hrung der defin itiven Lõ
sung - l iegen fo lgende Ü berlegu ngen zugrunde:  
Al le  Bau- und Endzustande müssen einen Sicherheits
g rad aufweisen, der der konkreten zeit l ichen u nd õrt
l ichen S ituatio n Rec h n u ng tragt. In den meisten Fal len 
lasst sich dieser erforderl iche Sicherheitsgrad dad u rch 
bestimmen, dass man s ich ü berlegt, welches d ie  Kon 
sequenzen e iner  l nstab i l itat, beispielsweise einer R ut
sch u ng, sei n kõnnen .  Entsteht d u rch eine R utschung 
led ig l ich e in  begrenzter Kulturausfa l l  (Weide-, Acker
land),  so ist es wirtschaftl ich, den Sicherheitsgrad nie
drig a nzusetzen .  
D iese Ü berleg u ngen ü ber das Ris iko tühren zu ganz 
a ndern Konsequenzen, wenn grõssere Sachwerte in  
Gefah r  s ind .  Man wird dann  n icht nur  hõhere Sicher
heitsgrade testlegen, sondern i nsbesondere Bauweisen 
anwenden, welche die U ntergru ndverhaltn isse zuver
lassiger a utzudecken gestatten .  Die Ptah lwa nd hat in 
dieser Bezieh u n g  gegenüber d er Spu ndwand den gros
sen Vorte i l ,  dass bei jeder Ptah lbohrung das Mater ia l  
genau  u ntersucht werden ka nn .  
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Abb. 6. Fotoausschnitt vom griechischen Tempel Theseum 

Analoges ist zum Auspacken von Decksch ichten zu 
sa g en : D ieser Bauvorgang ermõgl icht e i  ne lücken lose 
l nspektion des U ntergru nds - zum Beispiel der Molas
seobertlache - u nd damit d ie Ausschaltung von U nge
wissheiten .  J e kle iner d i  ese U ngewissheiten si nd, desto 
geringer dart der Sicherheitstakto r a ngesetzt werden. 
S ind a ls Folge e iner mõgl ichen R utschung n icht nur 
Sachschaden, sondern auch Personenschaden mõg
l ich, so s ind natu rgemass die Ü berlegu ngen ganz aut 
diese Umstande auszurichten .  E ine i n  Betrieb stehende 
Bahn l i n ie zum Beispiel oder e in H ochbau dürfen selbst
verstandl ich i n  keinem Fa l i  getah rdet werden.  Dass tür  
d ie  Gewahrleistu ng der h ier erforderl ichen S icherheit 
n icht n u r  u nd n icht e inma l  in erster L in ie der Sicher
heitstaktro a n  sich, sondern d ie  Zuverlassigkeit der 
Baumassnahmen wesentl ich ist, versteht s ich von 
sel bst. Es ist denkbar, Baumassnahmen so zu tretten, 
dass im  Fa l i  ungünstiger Verhaltn isse Erganzungen, 
wie etwa e ine zusatz l iche Verankerung, mõgl ich und 
rasch austü hrbar sind. Man sol l  i n  d ieser H i nsicht im 
Projekt immer eine gewisse Flex ib i l itat e inplanen.  

Schl iess l ich sei noch testgeha lten, dass a l le  d iese 
Ü berlegu ngen immer rechtzeitig in einem offenen tech
n ischen Gesprach m i t  dem Bau herrn zu d iskutieren 
s ind .  D ie  mõgl ichen Ris iken müssen gemeinsam sorg 
taltig ausgeleuchtet u n d  d a n n  bewusst i n  dem Mass 
e i ngegangen werden, wie d ies unter den herrschenden 
Verhaltn issen eben s in nvo l l  ist. D u rch eine solche Art 
der Zusammenarbeit, wie sie auch an diesem Auto
bahnabschn itt ertolgte, wird die Wirtschatt l ichkeit bei 
der Lõsung boden mechan ischer Probleme entschei
dend verbessert. 
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