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TIEFE BAUGRUBEN
ERDDRUCKE UND DEFORMATIONEN

Von Prof. Dr. J. Huder, ETHZ

1. ENTWICKLUNG
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2. TIEFE BAUGRUBEN

Die mdglichst gute des immer rarer Bau-
grundes zwang zu tiefen Baugruben, eine Tendenz, die in allen
stidtischen Agglomerationen noch immer zu verfolgen ist. Aus
langjahriger Exfahrung konnten praktische Losungen der Erddruck-
probleme gefunden werden, die es erlauben, iiber die von Terzaghi/
Peck gesetzte Limite von 12 m hinaus tiefere Baugruben zu erstel-
len, in einem Bereich, wo Messungen nicht hinreichen, um iiber
die zu erwartenden Krifte Auskunft zu geben. Wie so oft ist dic
Praxis unbeschwert diesen grossen Schritt gegangen, der in doppel-
ter Hinsicht als mutig zu bezeichnen ist, wenn wir an die Veran-
kerung denken. Es wurden die Spriesskrifte gemessen, d.h. an ci-
nem System, in welchem die Erddruckkréfte durch die gegenseitige
Abspricssung aufgenommen werden, also einem relativ starren Sys-
tem. Die Wirkungsweise eines Ankers ist aber verschieden von der-
jenigen einer Spriessung. Hier werden die Krifte rickverankert

und durch die Verspannung stabile Korper erzeugt, die die Winde
miteinbeziehen. Dieses Thema war Gegenstand der Tagung unserer
Gesellschaft 1965 in Zurich, deren Referate in der Reihe der Pu-
blikationen als Nr. 62 erschicnen sind

Anlisslich dieser Tagung habe ich auch ein

hinter einer abgespriessten Baugrube in Sand oder normalkonso-
lidiertem bis leicht iiberkonsolidiertem Ton berechnet werden
Kann, vorausgesetzt, dass nicht weiche Schichten in der Baugru-
bensohle folgen. Ueber Erddruckverteilung in der Hohe kann hin-
gegen auf Grund der Erddrucktheorie keine Aussage gemacht
werden, Eine solche Aussage ist nur unter Beriicksichtigung der
Deformationen méglich

3. DEFORMATIONEN

Wihrend bis anhin Erddriicke allein anhand der verursachten
berechnet wurden, ist
durch die Einfimrung der Computer und entsprechendsr Bro-
gramme auch eine Moglichkeit geboten, die Deformationen d.h
die Defoxmallonsﬂgenschn!len cincs Bodens fiir die Beurteilung
der (Fig. 3). Dass De-
auftreten, zelgl dic Auswertung einer grossen Anzahl

auf Grund von Stabilititsbetrachtungen vorgeschlagen, welches sich
in der Anwendung durch seine Aussagefahigkeit bewahrt hat

Fig. 2. E im Ton in Zustand,
d.h. fur in igkeit des K i
grades.

Alle bisherigen Aussagen gelten fiir Sande, resp. fiir rollige Mate-
rialien. Fiir Tone sind ebenfalls auf Grund von Messungen an

er-
mittelt worden und zwar je nach Festigkeit des Tones (Fig. 2)
Verteilung a) ist fiir den undrainierten Zustand eines normal kon-
solidierten bis wenig iiberkonsolidierten Tones, d.h. fiir Bauzu-
stainde zu verwenden. Zur Ermittlung des Erddruckes ist hier die
mittlere undrainierte Scherfestigkeit s, zu beriicksichtigen, m ist ein
Faktor < 1, der von der Struktur und dem Konsolidierungsgrad
des Tones abhingt. Die Verteilung b) hingegen ist fiir tiberkon-
solidierte Tone im Bauzustand zu verwenden, wobei mit zuneh-
mendem Ueberkonsolidationsgrad der Erddruck kleiner wird; mit
(0.4 +0.2) » y H. Fs ist lcicht zu erkennen, dass H nur die kri-
Ne +

tische Tiefe Hjj; crreichen kann, wobei Hgrie ist,

wird H durch Hppir ersetzt, fir m = 1 und Ng — 8 angenom-
men, wird K = 0.5. Somit wiire der rddruck im undrainicrten
Zustand mit Kp *y* H 7u berechnen, wobei fur den lcicht iiber-
konsolidierten Ton KA ~ 0.5 und fiir stark iiberkonsolidierten
KA ~ 0.2 cinzusetzen ist.

Im Dauerzustand lagert sich an einer dichten Wand der Erddruck
um und wird auch bei Ton in effektiven Driicken berechnet, d.h.
Wasserdruck + Erddruck. Die Erfahrung hat gezeigt, dass auf
Grund der Erddrucktheorie die Grosse des totalen Erddruckes

z

i
von Feldmessungen, dic Peck 1965 vornahm und am Kongress in
Mexiko prisentierte. In der Schweiz treten zwar die weichen
Tone im Verhiltnis zu den anderen Bden zuriick, es gibt jedoch
auch im Sand noch respektable Deformationen. Wohl war es
Klar, dass cine Entlastung, wie eine Baugrube sie darstellt, grosse-
re Deformationen in der Baugrube sclbst wic auch im umliegen-
den Boden verursacht, doch lagen keine Berechnungen vor. Erst
Schjsdt hat (1958) durch Iterationsverfahren die Grossenordnung
der Deformationen fiir einen elastischen Boden aufgezeigt. Dic
Arbeit ist in Heft 62 der schon erwihnten PubliKationen enthal-
ten. Heute sind die neuer Verfahren

chend. Man kann nicht nur elastische, sondern auch elastisch-
plastische Stoffgesetze mit lincaren oder stetig gekriimmten Span-
nungsdeformationsdiagrammen fiir den Boden einsetzen. (Fig. 4).
Diese Gesetze beriicksichtigen cinmal eine “Verfestigung” bei der
Beanspruchung, Fall c), das sog. strain hardening, zum anderen
die komplizierte Form mit “Auflockerung” infolge Belastung,
Fall d), das sog. strain softening.

Solche Gesetze konnen nur durch Idealisierungen des Bodens

formuliert werden. Je grosser die Idealisierungen werden, desto
ind die damit

Auch die mit Re-

sultate sind oft nicht genauer, ja sogar fraglicher, als eine gute

und seriose Abschitzung.

Fig. 3. Deformationen des Baugrundes ausserhalb der Baugrube
in folge der Emla:/ung durch den Aushub im Verhilis

(Peck 1969).
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4. SPANNUNGSDEFORMATIONSVERHALTEN VON BODEN

In neuerer Zell Zelg!e es sich, dass der TnAx!alvclsuch auch fir
erden kann.
Dadurch, dass ‘be Virench vefschipdensn Bedingungen. unterwors
fen yerdet, ke, istes moglieh dle Spanmgsahasrangen sire
Ein

zelne muss
dabet in Kauf genommen werdens loider ist es nicht moglich
ausser in einzelnen Fillen wie bei normalkonsolidiertem Ton —
den vorhandenen Spannungszustand im Boden zu ermitteln. Der
Bruch wird durch die Coulombische Gerade fiir die “Belastung”
wie fiir die “Entlastung” beschricben. (Fig. 5).
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Fig. 5. Mohr'sche Spannungskreise des urspringlichen und des
Spannungszustandes bei Bruch, wobei a) durch Belastung
von 0y bei konstanten 03 und b) durch Entlastung von
03 bei konstantem 61 Bruch erreicht wird.

Betrachtet man Triaxialversuche mit verschiedenen 03, die bis
zum Bruch belastet worden sind, wobei die Anfangslagerungs-
dichte an den vier Proben gleich ist, so erkennt man leicht, dass
der Initial- oder Anfangsmodul E; vom vorhandenen Seitendruck
03 abhingt. (Fig. 6) Es handelt sich um cinen siltigen Kiessand
mit einem Raumgewicht von ¥ = 1.99 t/m3 und in Fig. 7 um
das gleiche Material mit cinem Raumgewicht von y = 1.79 t/m3.
Durch zal\l.elche Versuche belegt, fand Janbu (1963), dass die
Ej vom 03 gut

durch den Ansatz:




Fig. 8. Initialtangentenmodul E; der Versuche D) + @ , resp

() + (D in Abhingigkeit des Seitendruckes 03 im
doppeltlogarithmischen Massstab.

& el

Fig. 9. Transformierte hyperbolische Spannungsdehnungsbe-
ziehung der Versuche (D) + (3)

Fig. 10. T
ziehung der Versuche @ [ ]

Die Resultate ciner solchen Auswertung sind in Fig. 8 aufgetra-

gen.
Unterschicde in der Lagerungsdichte beeinflussen sowohl den
Wert von K als auch von n

Weiter zeigte Kondner (1963), dass die Spannungs-Dehnungskur-

ven cines Triaxialversuches cines Bodens gut durch cine Hyper-
bel approximiert werden konnen. Als Gesetz schrciben wir an:

Kondner (6 - 63) = GE‘;E‘ @

01 und 03 sind auch hier die Hauptspannungen, €| ist die axiale
Dehnung, @ und b sind Stoffparameter, die niher untersucht
werden

Aus den Figuren 9 und 10 crkennt man, (es handelt sich um
dic gleichen Versuche wie in den vorherigen Beilagen) dass a der
reziproke Wert des Initialtangentenmoduls Ej ist und b ist der
Tangens der Garaden im

—El _ &;Diagramm; resp— ist die Asymptote der Hyper-
(01 - 03) b

E]
e - oeve @) oo

Dic Bruchspannung wird durch das Maximum des Deviators

(01 -03)p ermittelt. Die theoretische Bruchspannung (0] - 02)uir
wird mit cinem Reduktionsfaktor Ry multipliziert, damit der
Bruch noch bei relativ kleinen Dehnungen eintritt und nicht wie
mit der Hyperbel erst nach unendlicher Dehnung. Somit wird

Ry ist kleiner als | und unter anderem von Material, Lagerungs-
dichte und 03 abhingig. Siehe Arbeiten Kulhawy, Duncan and
Seed (1969).

Die Festigkeit kann aus der Gleichung:

€1

“TES ©

(& -63),

durch Tinsetzen der gewonnenen Grossen ermittelt werden

Sind von cinem Material ¢ und ¢ bekannt, dann kénnen mit
Hilfe der Mohr'schen Spannungskreise bei bekanntem urspriing-
lichem Spannungszustand die Bezichungen in Fig. 5 fiir die Be-
lastung und fiir die Entlastung hergeleitet werden

Wird die bei a3
so ist dic Scherfestigkeit in Abhingigkeit von 03 durch die
Mohr'sche Bruchbedingung bestimmt:

: 2ccosg - 20;sind
(6:1-63) - T-sind @

Damll wire durch Kombination der Ergebnissc von Janbu iiber
mit der Hyper von Kondner
ein nichtlineares Geset zwischen Spannungen und Dehnungen
gefunden, das mit 5 konstanten Stoffparametern, ¢’, ¢, K, n
und Ry beschricben ist; dics sind Grossen, die mit ciner Serie
von Triaxialversuchen ermittelt werden konnen, die nicht mehr
Aufwand crfordern als die Bestimmung von ¢’ und ¢'. Die Para-
meter konnen sowohl aus drainicrten als auch aus konsolidierten-
undrainicrten Versuchen gewonnen werden. Dieso Vorteile dirfen
aber nicht dariiber dass
getroffen werden mussten.

Die Form des Dehnungs-
verhaltens wird nicht verwendet. Der vorgegebene Spannungszu-
stand wird iiber den Polygonzug unter Verwendung des jeweili-
gen T: E; Der T 1




auch hier unter konstantem 03, kann aus der Fig. 6 resp. Fig. 7
berechnet werden zu:

_ 0(61-63)
. O

Wird die Gleichung (5) differenziert, dann ergibt sich I zu:

Aus Gleichung (5) kann € errechnet und kombiniert werden
mit (1) und (6), so dass der Tangentenmodul E; geschrieben
werden kann als:

®

Es ist leicht einzusehen, dass fiir die Entlastung, dh. fiir 6] =
konst., durch gleiches Vorgehen die Formel (9) iibergeht in:

e3 6y

63+ konst ]

Fig. 11. ven als eziehung
mit der Darstellung vom Initialtangentenmodul F; und
Ry- Grosse.

Transformierte Spannungs-Dehnungskurve mit Erklarung
fiir a und

Initialtangent enmodul E; in Funktion von o3 fiir die
Versuche mit 03 = konstant ("Belastung”) zur Ermitt-
lung von n und K

Initiltangentenmodul ¥ fiir die Versuche mit 01 =

konst. (“Entlastung”) zur Ermittlung von 7 und K.

Fig. 12. , fiir die mit
strain hardening, mut "'Verfestigung” und
strain softening, mit "Auflockerung”.

Tabelle 1 der V

Vergleichen wir nochmals die Fig 5 und 6 mit den Ergebnissen
aus den Triaxialversuchen, so stellen wir fest, dass zusitzlich zur
axialen Deformation noch eine mehr oder weniger grosse Volu-

meninderung der Probe stattfindet, e nach Lagerungsdichte und
Kornaufbau des Materials.

Fiir die Querdehnungszahl 7 sind wohl auch Formeln entwickelt
worden, doch sind die Annahmen dabei noch zahlreicher und un-
sicherer und die Fehler, die dann in Kauf genommen werden
missen, noch uniibersichtlicher. Es wird daher hier auf dic An-
gabe solcher Formeln verzichtet. Sie konnen nachgelesen werden
bei: Kulhawy, Duncan and Sced (1969).

Wenn fiir  keine Angaben mglich sind, kann es konstant gehal-
ten werden. Dies ist fiir eine mittlere Lagerungsdichte, fiir dic
auch die hmen fiir das D am
besten stimmen, praktisch erfiillt

Es ist festzuhalten, dass das hier gezcigte Stoffgesetz nur eine der

darstellt. So i wir uns
wegen der Einfachheit im Aufbau und in der Bestimmung der
Materialgrissen auf die Darstellung, die hier in Fig. 11 rekapitu-
liert ist.




Bel +€
(01-03) = A ——— geschrieben
1+e

Dabei ist die plastische Scherdeformation €, in "% ausgedriickt.
Der Koeffizient B ldsst sich aus der Deformation €,

bestimmen

und A wird aus der Beziehung

(01-03)r = A" B crmittelt

Grosse Vorteile bieten
‘infliisse irgendwelcher
und weniger, wenn der
men werden soll

5. BEISPIEL: GEWALTE BAUGRUBE VON 20 m TIEFE,

zur freien Ankerlnge, d.h. durch die
Boden iibertragen wird, und folglich erst
dieser sogenannten verankerten Zone die Anker voll wirken
nen. In der verankerten Zone sind bei Stabilititsuntersuchungen
die Schnittkrifte einzufiihren; ausserhalb diirfen keine Ankerkraf-
te in Rechnung gesetzt werden.

Die Entlastung ist in
Bauaushub, d.h.
und vorgespannt
ausgehoben auf -
Knoten als Vektoren

zu erkennen.

€, - 1000000 tom?
= 0 0toma
T £, 2100 torem?



sen herrihzen, die ausserhalb des Wirkungsbereiches der Anker
liegen. Die toren sind fiir einen Bo-
den, dessen Muclmgkcn 2 x der Tiefe der Baugrube entspricht,
darsestellt. Folgt hingegen nahe der Baugrubensohle ein inkom-
pressibler Baugrund, dann entfielen die Deformationen aus dem
tieferen Bereich, so dass die Hebungen bedeutend Kleiner wiirden
und die Vektoren der Wanddeformation mehr horizontale Ten-
denz aufzeigten. Ist hingegen der inkompressible Baugrund tiefer
als hicr angenommen wird, dann werden dic Vektoren vergrossert.
Dies kann anhand der Fig. 14 gut abgeschitzt werden. Hier folgt
der feste Untergrund in fiinffacher Tiefe des Aushubes. Im Ver-
gleich zu Fig. 15 sollten alle Deformationen, die unterhalb der
zweifachen Aushubtiefe auftreten, wegfallen, was ungefihr der
Hilfte der totalen Deformation entspricht

Wie aus der Zusammenstellung der Messergebnisse von Peck her-
vorgeht, sind nur Setzungen zu registrieren, (siche dazu Fig. 3)

Diese Feststellung erklirt sich, wie gerade erwihnt, aus der Ho-
mogenitit des Baugrundes aber auch z.B. aus dem Einfluss der

Querdehnungszahl . Bei Ton, wo sich ¥ gegen 0.5 bewegt, fin-
den praktisch keine Volumeninderungen statt, so dass die hori-
zontale Wanddeformation Setzungen im Terrain hervorrufen

muss.

icurze, gespannte Anker Tiefe ~200m

Fig. 15. Deformationsvektoren, ebenfalls kurze, gespannte Anker,
erstellte Baugrube von -20 m mit 4-facher Veranke-
rung, alle Anker Vo = 30 t/m'

gespannte Anker fur Aus
verankert, Vo — 30

Fig. 16, mit langem, gespanntem Anker bei ciner Aushubticfe
von -8.0 m unterscheidet sich nicht wesentlich von der Fig.
14. Bei dicser Vorspannung ist aber zu beachten, dass der Erd-
wldenl;\nd nicht iiberschritten wird. In Fig. 17 ist der Eintluss
der freien Deformation beim kurzen, schlaffen Anker bei glei-
mppc deutlich. Bei dieser Varante sind die Anker nicht

cher

gespannt, somit ist eine freie Deformation moglich, die dadurch
den Anker bis zum Gleichgewicht anspannt, d.h. bis die An-
kerkraft so stark angestiegen ist, dass eine weitere Deformation
verhindert wird. Der volle Aushub der Variante mit kurzen,
schlaffen Ankern mit einer Tiefe von - 20 m ist in Fig. 18
analog der Fig. 15 aufgetragen. Im Gegensatz zu jener ist
hier der Deformationsanteil in der “verankerten™ Zone deutlich,
und die totalen Deformationen der Wand sind auch ca. doppelt
so gross als im Fall der kurzen, gespannten Anker. Das Verhal-
ten der verankerten Wand und der Einfluss der Lange des An-
kers sowie seiner Vorspannung muss aus der Gesamtdeformation
des Bodens verstanden werden. Erst dann ist die Betrachtung
der Wanddeformation mit der Erddruckverteilung, wie dies in
Fig. 19 dargestellt ist, aufschlussreich. Die Wanddeformation als
‘mation und mit der
teilung ist fiir jede einzelne Ltappe dargestellt. Die Lage der er-
stellten Anker ist mit dem Strich in Ankerncigung angezeigt
Zur C sind bei den die Vi des
aktiven Erddruckes e und des “Ruhedruckes” e, angegeben.
Dic beiden Varianten: kurze, gespannte und lange, gespannte An-
ker, sind mit einer Vorspannung von 30 to/m’ pro Anker ent-
sprechend der Erddruckverteilung nach Terzaghi/Peck vorge-
spannt. Die beiden Figuren 19 a und 19 b sind bis auf die De-
formationen sehr dhnlich. Die grosseren Deformationen bei der
Variante mit kurzen Ankern gegeniiber derjenigen mit langen
Ankern ist aus der Grosse der verankerten Zone zu erkliren. Die
aus der Vorspannung resulticrenden Erddriicke konnen fiir beide
Varianten in jeder Bauphase gut mit dem erwihnten Rechteck
nach Terzaghi/Peck angeglichen werden, wie eingangs behauptet
wurde

Fig. 17. Deformationsvektoren, kurze, schlaffe Anker, bei Aus-
hubtiefe von -8 m, 1-fach verankert.

Fig. 18. Deformationsvektoren, kurze, schlaffe Anker, erstellte
Baugrube von -20 m mit 4-facher Verankerung.
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Fig. 19, resp. 1
in Abhdngigkeit der Aushubetappen der Varianten
a) kurze, gespannte Anker, alle Anker 30 t/m’
b) lange, gespannte Anker, alle Anker = 301/m

¢) kurze, schlaffe Anker
d) lange, gespannte Anker, auf ca. “Ruhedruck”
dimensionier:.



Bei den kurzen, schlaffen Ankern, Fig. 19 a, bei denen die Wand
bis zum Anspannen der Anker betrichtliche Deformationen frei
ausfiihren kann — ein Fall, der nahe den Bedingungen von Cou
lomb fiir die Erfassung des Erddruckes einer frei drehbaren
Mauer darstellt — 1st die Verteilung drefeckformig zu erwarten,
was nach der Berechnung auch nahezu erfiillt ist.

11 man die drer Fille der letzten
dann werden die Unterschiede sowohl in
auch im Erddruck deutlic , wie dies aus

unterhalb der jeweiligen Baugrubensohle eine Konzentration. Die
Zone des passiven Erddruckes ist in der jeweiligen Baugruben-
sohle aus Programmgriinden etwas zu steif, so dass die Erddruck-
verteilung unterhalb der Baugrubensohle eine zusitzliche Erho-
hung aufweist

Anker Ankerkréfte der Aushubetappen in to/m’
reihe 1 2 3 a4 5

20| 303|302 | 30.7 ] 308 [ 309

2 [30.0]| 33.1 | 315 |33.2| 33.1 | 333
3 (366
4

Tabelle 2

nach jeweiliger resp.
Spannung der folgenden Ankerreihe. Variante a).
Die unterste Ankerlage ist stark vom Grad der Einspannung und

der Wandsteifigkeit abhingig. Fiir die Tinspannung ist die Lage-
odens Folgt in Nithe der Baugru-

Die Erddriicke der Varianten zeigen bei allen

s
bensohle eine weichere Schicht, ist die Voraussetzung der hier
diskutierten Frddruckverteilung nicht erfiillt und damit sind die
daraus resultierenden Deformationen grosser. Eine Erhohung der
Kraft und eine Verlingerung der untersten Anker ist in solchen
Fillen vorzusehen,

Interessant ist die Zunahme der Belastung der schiaffen Anker
der Variante ¢ wihrend des Aushubes zu verfolgen. Das Spannen
dieser Anker erfolgt allein durch die Deformation der Wand. In
der ersten Aushubetappe wird der Anker cingebaut, aber nicht
gespannt. Fine Spannung tritt erst durch die verursachte Defor-
mation infolge des weiteren Aushubes auf z.B. am Ende der zweiten
Aushubetappe ist die Ankerlage 1 nur auf 2.9 to/m’ gespannt.
Aus Tabelle 3 ist die Zunahme der Spannung bei den Aushube-
tappen zu erkennen. Dabei ist der Einfluss der Einspannung deut-
lich, da der jeweilige Erddruck weit unter dem theoretischen
Wert liegt.

| Anker Ankerkrifte der Aushubetappen in to/m’

‘ Nr. 2 ‘ 3 4 5
|1 29 71 102 115
‘ 2 0] 638 143 (172
f 3 129 188
[a 8.2
‘ | l ]

Tabelle 3



Berechnele An}\elspdnnungen nach den einzelnen Aushubetappen
+ S der Variante

Bei der Variante ¢ treten die Einspannungen am deutlichsten zu-
tage. Die nahezu dreieckformige Erddruckverteilung weist 2.B. in
der Etappe S nicht cine entsprechende Ankerkraftverteilung auf
Bei
der

ZUSAMMENFASSUNG

— Die Deformationen der mehrfach verankerten Wand sind un-
trennbar vom Erddruck und seiner Verteilung,

nik immer mehr divergieren und keine Seite kimmert sich um
die Probleme der andern, eine Tendenz, die leider auch immer
mehr an internationalen Kongressen zum Nachteil aller zu kon-
statieren ist. Das Abgleiten in irgendeine dieser Richtungen kann
nur der stindige Kontakt mit eincr gesunden und kritischen
Praxis verhindern.

Die Berechnungen wurden durch Herrn dipl. Ing. T. Kvalstad
auf der Rechenanlage der ETHZ mit dem Programm STAUB
durchgefiihrt. Diese sind ein Teil eines Untersuchungsprogrammes,
das am_Institut fiir Grundbau und Bodenmechanik im Gang ist.
Herrn T. Kvalstad méchte ich fiir seinen Einsatz bei der Durch-
fihrung der umfangreichen Berechnungen meinen besten Dank
aussprechen.
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BERECHNUNG UND TABELLIERUNG VON STUTZWANDEN

Von Prof. Dr. H. Hugi und Dipl. Ing. P. Vajda

Bel.a)
a T oder Bel. b),c), d) Typ 5 : Winkelstitzmauer.
Konsolstiitz- [
mauer:Typ 4

Bodenkennwerte §,c
Normiert g« 2,0t/m*

kein Grundwasser

Abb. 1 Im Band II zur Tabellierung vorgesehene Stitzmauer-
und Stiitzwandtypen



3}

Typ 6 : Stitzwand im Boden
eingespannt, ohne Yerankerung.

Bodenkennwerte §, c

Wandhohe normiert p,8

Boden mil Grundwasser

Rammtiefe

Typ 7: Stitzwand mit einfacher Ver-
ankerung, im Boden gestitzi.

Bodenkennwerte : §,c

normiert : p, 8

Boden ohne Grund -
wasser (ausser Typ 8dw)

c:

Typ 9: Mehrfach verankerte
Stitzwand -

2-5 Anker in
gleichem Abstand

Bodenkennwerte § ,c
Normiert

kein Grundwasser

3) Boschung- b) Baugrube -
talvs Fourlle
X

pa 2t /mT

¢) s Strasse -
rouvte

3=05m
p05t/m*
Pe5t/m

)

Abb. 2 Lastfallen — Cas de charge



S0z 4 G7xz v, 8ox 4+ brzx - g
52 5x 5x 52

plastische Medien gelten und der Bruch-

(07 + 0y + 2¢ - cotgd)?,

P S

unbelastetem, horizontalem




Die Berechnungs-Annahmen von Blum sind die folgenden
(Abb. 5):

- der idecller passiven Erddruck-
Linie statt dor tatsichhichon krummlinigen Verteilung

- Einfiihrung der Ersatzkraft C
infii der i Ly =u+x
, Ankerkraft und

Biegemomente
bei Wand 6 und 7 aus den Gleichgewichtsbedingungen der
statisch bestimmten einfachen Balken

~ bei Wand 8 aus den Gleichgewichtsbedingungen und den
Defor des unten kens.

Abb. 5 Stitzwandberechnung nach Blum

Dic Momentenwerte nach den Tabellen sind fiir steife Schlitz-
winde aus Stahlbeton ohne Aenderung anwendbar

Bei elastischen ind
wegen moglicher Umlagerung der aktiven Erddruckkrafte - ange-
bracht

Nach den des “Ar Uf
gen” geniigt es in der Regel, das aus dem aktiven Erddruck
(ohne Wasseriiberdruck) herriihrende Mgy bei Wand 7 und 8
um ' zu reduzieren

Das Verfahren von Rowe (Abb. 6) beriicksichtigt dic Biegsamkeit
nach der Charakteristik

a

8

EJ
] = Wand-Trigheitsmoment
E = Dlastizitits-Modul

Aufgrund Versuche und hat Rowe
Disgramme angegeben, dic es crlauben, dic Momenten-Reduktion
in Abhingigkeit der Biegsamkeit der Wand und der Lagerungs-
dichte des Bodens zu bestimmen

Spundwand

Abb. 6 Spundwandberechnung nach Rowe

Berechnungsgang fiir Wand 7 (Abb. 7)

Die im Boden einfach gestiitzte, oben verankerte Wand ist ein
statisch bemmm(er Balken mit der Linge OC. Der Stiitzpunkt
S bei d wird als

ches. Bdlken -Lager betrachtet

~ Theoretische Rammtiefe 7. gerechnet aus T,
Notwendige Rammtiefe ¢, gerechnet aus Ep/1.40 Linie

~ Balkenbelastungen : auf Linge OA : die volle E, Linie
auf Linge AC : die qu E,, Linie -
im Stitzpunkt S - die Honzonlalkompo—
nente der Ankerkraft S
~ Die sind im G und liefern zwei

nicht lineare Gleichungen
~ Bestimmung der zwei Unbekannten 7, und S wie folgt :

~ Berechnung von X bzw. 1o = & + x aus dem Momentengleich-
gewicht aller Belastungen um Punkt S

My

Bestimmung von S aus der Momentengleichung um Punkt C
M
Kontrolle:  Fq +Ep+S = O

~ Nachdem dic geometrischen Abmessungen und alle dusseren
Belastungen auf den Balken OC bekannt sind. ie Mo-
mentenlinie und My, nach bekannter Methode zu bestimmen

- q des K Mgg. Vor Ein-
bau der Verankerung ist der Dbere Wandlell al> \V:md 6 zu
betrachten mit einer Wandhohe von s + §

~ Tiir E, und Ep werden die gleichen Bodenkennwerte § und ¢
eingesetzt, mit # = 1 fiir die Bestimmung von Momentenlinie,
Ankerkraft und 1.

~ Die notwendige Rammtiefe ¢ wird aber aus den 1 x Eq und
I/1.40 Belastungen bestimmt. Badurely ist gegen Gelandebruch
eine Sicherheit von n = 1.40 gewihrleister.

~ In den szellen smd 15% vergrdsserte Werte der schrigen An-
kerkraf b die im Anker-
bcremh lu bemks;clmgeu.

Abb. 7 Berechnungsgang fiir Wand 7 (einfach verankert)

Berechnungsgang fiir Wand 9 (Abb. 8)

— Die effektive e, Linie wird nach der Methode von Sokolowsky
bestimmt.

~ Die ¢, Linie wird nach der Annahme von Klenner durch eine
gleichmiissig verteilte Belastung crsetzt

, i eq dh
Die Wand wird als ein durchlaufender Triger mit gleichen
Spannweiten ! und mit 2 Konsolen (je 0.35 ) betrachtet.



_ Fs wird nach der Plastizitits-Theoric angenommen, dass nihe-
rungsweise alle Feld- und Ststzmomente gleich sind:

M= el - 2

_ Die Ankerkrafte sind somit
bei den inneren Stitzen A = Ip
ber den dusseren Stiitzen 085 A = 085 Ip

_ Der passive Erddruck bleibt — aus Sicherheitsgriinden — unbe-
riicksichtigt.

Abb. 8 Berechnungsgang fur Wand 9 (mehrfach verankeri,

Damit wird eine iiberschligige Bemessung mehrfach verankerter
Stiitzwinde moglich. Es empfiehlt sich, im Sinne einer zus tzli-
chen Sicherheit, die oberste und unterste Ankerkraft ebenfalls

mit dem vollen Betrag A einzusctzen

Abschliessend sei nochmals darauf hingewiesen, dass die Anker-
krifte und Wandmomente entsprechend zu erhohen sind, falls
ein Nachrutschen im Hintergelande ganz oder teilweise verhindert
werden soll.

Adresse der Verfasser:
Prof. Dr. sc. techn. Hans Hugi
E HZ

Lowenstrasse 19
8001 Zirich

Dipl. Ing. Paul Vajda

i. Fa. Matae Columbus AG
Restelbergstrasse 52

8044 Ziirich

m
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UEBERWACHUNG VON VERANKERTEN BAUGRUBEN- UND HANGSICHERUNGEN

Von Dr. L. Otta, Zirich

ALLGEMEINES

Steigende Bodenpreise im Stadtgebiet sowic Integrierung des Ver-
kehrsnetzes bedingen, dass der Bauingenieur im Tief- und Grund-
bau die Sicherung von immer tieferen Baugruben und Hangan-
schnitten meistern muss

Aus wirtschaftlichen Griinden werden dabei fiir die Uebernahme
des Erddruckes Boden- oder Felsanker verwendet UBERWACHUNGSMOGLICHKEITEN

* siche Literaturverzeichnis am Ende Artikels



Bild Nr. 1 Ueberwachungsméglichkeiten

Bild Nr. 2

Grenzzustinde bei den verankerten Winden

In der Bodenmachanik ist man gewohnt, rechnerische Nachweise
7u erbringen, bei welchen die Sicherheit gegen das Erreichen
eines Grenzzustandes gewihrleistet wird. Beim Entwurf einer ver-
ankerten Wand werden nach den konventionellen Verfahren in
den Berechnungen die Sicherheiten gegen das Erreichen folgender
Grenzzustande ermittelt:

Fig. I Die Wandkonstruktion oder die Anker kénnen durch den
Lrddruck uberbeansprucht werden, was zum Bruch der
Konstruktion oder der Anker fithren wurde. Man muss
also den Crddruck ermitteln und alle konstruktiven Teile
des Systems dementsprechend dimensionieren. Durch die
Messung der Ankerkraft und der Deformation der Kon-
struktion ist diese Gefahr erkennbar

Fig. 2 Bie Wand kann bei ungeniigender Einbindetiefe im Boden
unten . was zu hen der Kons
fishren wiirde. Man muss den moglichen Erdwiderstand
vor der Wand berechnen und diesen mit der berechneten
Auflagerkraft der Konstruktion im Boden in Einklang
bringen. Durch die Deformationsmessung der Konstruk-
tion ist diese Gefahr erkennbar. Der Erdwiderstand muss
auf jeden Fall erst durch cine Deformation aktiviert wer-
den

Fig. 3 Unter der Wandfundation kann durch die vertikalen Las-
ten ein Grundbruch verursacht werden, Man muss nach-
weisen, dass dic vertikalen Komponenten in der Wand
durch die Wandfundation sicher iibemommen werden
konnen. Die i g der
kann dicse Gefahr rechtzeitig anzeigen.

Fig. 4 Die Wand kann nach vorne kippen, weil der Anker zu
kurz ist und die Haftzone des Ankers sich in dem mit
der Wand abrutschenden Bereich befindet. Man muss die
innere Stabilitit des Systems berechnen. Die Deformatio-
nen des Erdreiches treten vor dem Erreichen dieses Zu-
standes auf und sind messbar.

Fig. 5 Ein Teil des Erdreiches kann sogar mit der verankerten
Wand abrutschen. Man muss daher die Standsicherheit
des ganzen Bauwerkes untersuchen. Es ist dies ein klassi
sches Beispiel bei welchem die Deformationsmessung des
Erdreiches rechtzeitig Gber diese Gefahr Auskunft gibt

Fig. 6 Auch ohne dass es zu einem Bruchzustand im System
Wand-Anker-Boden kommt, kinnen die Deformationen
des umliegenden Erdreiches so gross sein, dass dadurch



die Funktion der nebenliegenden Bauten oder das zu
bauende Vorhaben bedroht wird. Auch in diesem Fall
liefern ich die Def

Obertliche, der Konstruktion und des Erdreiches ausrei-
chende Aussagen.

Grossere Deformationen bedeuten, wenn sie in der Konstruktion
auftreten, dass es zum Entstehen von Flicselenken gekommen
ist; wenn sie im Erdreich auftreten, dass plastische Zonen vor-
handen sind.

Diese Deformationen brauchen, soweit sie in einem gewissen
Rahmen bleiben, nicht immer alarmierend zu sein. Das Material
hilft sich selbst: Die wird in die

Zonen und der D von diesen
aktiviert, Es entspricht dies dem Prinzip der Gewdlbewirkung
und dem Traglastverfahren sowie dem fur die bodenmechanischen
Berechnungen entwickelten Verfahren mit finiten Elementen, etc

Das gegenseitige Verhalten der gemessenen Ankerkrifte und der
Deformation lisst, bei grosseren Differenzen der

d) bei Grundwa.sserspiegeldifferenzen in und ausserhalb der Bau-

grube von mehr als 5.0 m

e) sofern Schwierigkeiten in bezug auf die Tragfihigkeit der
Haftzone zu befiirchten sind, oder wenn unklare Bodenver-
haltnisse herrschen

()

sofern durch die Deformation oder das Versagen der Anker
grosse wirtschaftliche Schiden entstehen oder Menschenleben
gefihrdet werden kénnen

Die Anordnung der U soll vom projekti In-
genieur und von der chtzeitig vor Be-
ginn der Arbeiten beschlossen werden.

Das Projekt der Ueberwachung sowie die Koordination der Mes-
sungen soll von einem auf diesem Gebiet erfahrenen Spezialisten
ausgefiihrt werden. Zur Interpretation der gemessenen Werte und
Beurteilung der der getroffenen,

Annahmen konnen speziell entwickelte Computerprogramme be-
nutzt werden. (3) Es soll nicht vergessen werden, dass fir die

Werte, auf den Typ des ev. drohenden Grenzzustandes schliessen.
Zum Beispiel: Der Unterschied zwischen den Grenzzustinden

nach Fig. | und Fig. 4 liegt an der Vergrosserung der Ankerkraft
im ersten Fall. Die gemessenen Ankerkrifte geben ausserdem Aus-
kunft iiber das langzeitliche Verhalten der Anker und die even-
tuelle Gruppenwirkung derselben.

In den meisten Fallen (Blld 3) liefert deshalb die Ueherwachung,
bestehend aus der der T liche
und der den Def der Wand und
des Erdreiches sowie den Messungen der Ankerkrifte, schliissige
Aussagen iiber das Verhalten des gewihlten Systems.

ANORDNUNG DER UEBERWACHUNG

Dic Entscheidung, ob fiir eine verankerte Konstruktion die be-

hriebenen U notwendig sind, und in
welchem Ausmass, hingt von vielen Faktoren ab. In der Regel
Kann die Ueberwachung fiir folgende Fille empfohlen werden:

) bei verankerten Winden iiber 11.0 m Ticfe in kornigen Boden
und Lingen itber 25.0 m

b) bei verankerten Winden iiber 7.0 m Ticfe in bindigen Boden
und Lingen iiber 180 m

© bei wo fiir die P die
heit massgebend ist

Bild Nr. 3

der
einrichtungen bei Baugruben

er sowie fiir ev. Vorarbeiten (zB. Boh-
rungen fiir das Versetzen der Messrohre) eine gewisse Zeit beno-
tigt wird. Die Praxis zeigt, dass in den memen Fillen eine
achung erst nach den aufgetretenen Defor-
mationserschejnungen angeordnet wird, wobei diese leider nor
eine relative Aussage liefern kann.

Es soll gemessen werden:
a) vor Beginn der Arbeiten

b) bei jeder Aushubetappe oder jedem Bauzustand

) min. | mal ca. 3 Wochen nach der letzten Aushubetappe

d) bei permanenten Verankerungen nach der letzten Aushub-
etappe 4 mal jihrlich im ersten Jahs, 2 mal jihrlich in den
nichsten 2 Jahren und einmal jéhslich in den weiteren Jahren

e) nach Bedarf mehrmals bei festgestellten Deformationen der
oder bzw. Anker-

vunpannkraﬁe

Die Ueberpriifung it des Kor des Ankers
ist von grosser Bedeutung bei permanent verankerten Konstruk-

tionen. Der Forderung nach solcher Ueberpriifung kann entspro-
chen werden, wenn

a) Referenzanker eingebaut werden

b) Ankersysteme angewendet werden, welche durch Ausbau des
Zuggliedes cine Ueberpriifung ermoglichen



Bild Nr. 4

Zitrich, Flurstrasse, gemessene
Verschiebung der
Wand und Setzung des Terrains

Zu a) Bei Referenzankern handelt cs sich um zuséitzliche Anker
am gleichen Bauvorhaben, welche in gleicher Bauweise, unter
gleichen Umstinden, in gleichen Bodenverhiltnissen und mit glei-
chem Korrosionsschutz eingebaut werden. Diese Anker miissen so
zuginglich sein, dass das Zugglied in seiner ganzen Linge ausge-
baut werden kann. Zu b) Das Ankersystem muss den Ausbau
des ganzen Zuggledes ermdglichen, was B beim Duplex System
der Fall i

BEISPIELE

a} Zirich, Flurstrasse (Bild 4)

Boden- und wurde als Baugru-
hcnﬂchcmng eine verankerte, im Schlitz erstellte Spundwand aus-
gefiihrt (2). Die angeordnete Bxugmbenuber\vachung besteht

der ind der nahelicgen
den Tcnamobcrf!achc ferer aus Defcrmallonsm:ssungen des
inter
der Spundwand sowie aus den Messungen der Ankerkrifte in
allen 4 Ankerlagen. Gemessen wurde bei allen Aushubetappen
und auch noch nachher. Die Aushubetappen und die links aufge-
zeichneten Deformationen der Wand sowie dic Setzungen der
Terrainoberfliche sind mit der Anzahl der Tage ab Ucberwa
chungsbeginn bezeichnet

ZURICH
FLURSTRASSE

Diese Messung hat wieder bestitigt, dass die wichtige primére De-
formation der Wand vor dem Freilegen derselben in der Baugrube
geoditisch nicht erfassbar ist. Geodatisch konnen nur die weite-
ren Deformationen gemessen werden.

Das gegenwiirtige Verhalten der Deformationen und der Anker-
kraf!e (Bild 5) ermoglichten, auf die Verteilung der aufgetrete-

en Def im Erdreich
Das bild zeigt die gemessenen Ankerkrifte in der Abhingigkeit
von Zeit, Aushubetappen und Temperatur. Die Realisierung und
Aussagekraf der Messung ist vom Aufwand und den Kosten der

sowie von der abhiingig. In

letzter Zeit haben sich fiir die Messungen der Ankerkraft vorteil-
haft und wirtschaftlich die elektrischen Ringkraftmessdosen be-
wihrt, welche mit den Dehnungsmessstreifen ausgeriistet sind.

Bild Nr. 5 Ziirich, Flurstrasse, gemessene Ankerkrfte



Bild Nr. 6 i mit
Digitilt

In eine Konstruktion oder in ein Bohrlouh muss vorerst ein spe-
zielles Messrohr vom D

sorgfiltig eingebaut werden. Mit einer Sonde kann das Messrohr
durchfahren und in gleichmissigen Abstinden vermessen werden.
Die dabei gemessenen Neigungen in zwei senkrecht zucinander
liegenden vertikalen Ebenen konnen entweder digital am Emp-
fangsgert abgelesen werden und gleichzeitig auf einem sich im
Empfangsgerat befindenden Magnetband registriert werden. Diese
Werte werden als Eingabe fir die Auswertung vom Computer
eingelesen.

Nach unseren bisherigen Erfahrungen fiegt der Messfehler dieses
Systems bei 1.0 - 2.0 m auf 10 m Messkinge.

b) Ziirich, Tessinerplatz

Als weiteres Beispiel wird das Ergebnis der Deformationsmessung
einer einfach verankerten, in sich vertikal vorgespannten Schlitz-
wand, welche fir die Baugrubenumschliessung in Ziirich ausge-
fiihrt wurde, gezeigt.

Auf Bud Nr. 7 st die vom Computer erstellte Zeichnung der
gemessenen Deformationen dargestelit, welche noch durch einc
erklirende Beschriftung erginzt wurde. Die Auswertung der De-
formationen erfolgte auf dieser Zeichnung relativ, d.h. unter der
Annahme, dass sich der unterste Punkt der Wand nicht horizon-
tal verschoben hat.

Die absolut ermittelten Nelgungm ,.r.u.“\,. sofern die geodi-
tisch = bekannt sind,
dic Ermittlung der tatsichlichen Deformalmn der Wand (Bild 8)

Diese Ergebnisse ermoglichen z.B. das Zuriickrechnen der Span-
nungen in der Wand. Aus diesen Resultaten kann selbstverstind-
lich noch mehr hemusgcholl werden, so z.B. die Grosse del zur
Aktivierung des in der

Verschicbungen sowie der Zeitfaktor bei der Aktivierung des Erd-
druckes und Erdwiderstandes.

Die Messungen erfolgten in mehreren reprasentativen Querschnitten
und die Auswertung die der
nen und

ahren zu beurteilen.

+ 18.96

Bild Nr. 7 Zurich, Tessinerplatz, graphische Anordnung der
Schlitzwandde formationen unter der Annahme der
i it des untersten

Bild Nr. 8 Ziirich, Tessinerplatz, graphische Anordnung der
aufgrund der it

gemessenen Wandkroneverschiebungen

[



Bild Nr. 9 Wattwil, des Rutschhanges und
E'rmittlung

[E

Bild Nr. 10 Mérschwil, Deformationsmessungen



¢) Wattwil, TS
Fiir die Sanierung des Strassenabschnittes T8 Wattwil-Lichten-
steig sollte die Ursache der langsamen, ber einige Jahre hin
beobachteten Aufwolbungen am Fusse eines Hanges abgeklirt
werden (Bild 9). Die Grundbauberatung AG, St. Gallen, veran-
lnssle im Rahmen der Sondierungskampagne die Durchfuhrung
in zwei Die Ergebnisse
Ger Messungen nach 95 und 158 Tagen ermoglichen, mit grosser
Genauigkeit den Verlauf der Gleitfliche zu ermitteln. Die Keant-

LITERATURVERZEICHNIS:

(1) Breth, H. und Romberg, W. (1972)

(2) Henaver, R. wnd Otta, L

nis des Gleitflichenverlaufs ist immer emer der Fak-
toren bei Ohne Deformati

wiirde man die Gleitfliche wahrscheinlich tiefer vermuten. Die
in den zwei scnkrechl zueinander licgenden Richtungen A und
B Wert benfalls, die

Richtung und die Grome der Erdbewegung zu ermitteln und in
die Situation einzuzeichnen.

d) Morschwil-Galgentobel, SBB-Linie
Das leate Beispiel zcigt die Deformationsmessungen bei der Sa
nierung des Abschnittes der SBB-Linie St. Gal wo

und U
Aushub einer 160 m tiefen Baugrube. VI ]:umpalsche Kon-
ferenz fiir Bodenmechanik und Grundbau Wien 1976,
Thema L., Seite 149-156.

(3) Otta, L

ke in Gi Strasse und
Verkehr, 1973/12, S. 672-6717.

Weissenbach, A.
Ernst & Sohn Berlin, Miinchen,

(5) Weissenbach, A

es dieses Jahr durch cinen Rutsch zum Verkehrsunterbruch ge-
kommen war (Bild 10). Bei der Sondierkampagne, welche nach
den ersten Anzeichen der Bewegungen von der Firma Swissboring
durchgefiihrt wurde, konnten wir in zwei Bohrlochern die Mess-
rohre einbauen. Beim unteren Messrohr wurde aufgrund der ge-
messenen Resultate wihrend 3 Wochen die Tiefe der Gleitfliche
einwandfrei ermittelt, bevor durch den eingetretenen Rutsch
diese Messstelle zerstort wurde. Die grosste gemessene Verschie-
bung betrug 12.0 cm

Die Sanierung erfolgte durch verankerte, im Schlitzverfahren er-
stellte Pfeiler.

Dic obere, intakt geblicbene Messstelle liefert durch weitere De-
formationsmessungen auch in Zukunft die beste Ueberwachung
dieses gefihrlichen Hanges.

ZUSAMMENFASSUNG

Im Beitrag wurde gezeigt, dass eme sinnvoll angeordnete Bau-
iiberwachung heute nicht nur dem Wissenschafter sondern allen
am Bauwerk Beteiligten wic Geologen,

Bauu\llcinehmer Bauleitung, Bauherrn B5TaLn-
mann grosse Vorteile in bezug auf eine wirtschaftliche Lgsung
und Sicherheit des Bauwerkes bringt.

ises “Baugruben™ der Deutschen
Gesellschaft fur Erd und Grundbau E.V., Die Bautechnik 47
(1970), Heft 7.

peut étre obtenu auprés de lauteur en langue
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BAUGRUBENUMSCHLIESSUNG UND TIEFWANDE

Praktische Erfahrungen im Raume St. Gallen

Von H. Kapp und R. Fuchs, St. Gallen

1. EINLEITUNG

Die “goldenen Sechzigerjahre”, denen wohl die meisten von uns
zumindest mit einem weinenden Auge nachtrauern, haben auch
der Ostschweizer Metropole eine betrichtliche Anzahl tiefer Bau-
gruben beschert, die ohne Einsatz modernce Sicherungsmassnah-
men nie hatten realisiert werden konnen. Alleldmgs sind veran-
kerte Riihl- und kein,
Pionierleistungen mehr, mit denen besondere | orbeeren 2u orin-
gen wiren. Trotzdem wagen wir es, im folgenden uber cinige
praktischen Erfahrungen aus unscrem Arbeitsgebiet zu berichten,
die im Rahmen des heutigen Tagungsthemas vielleicht auch Ihr
Interesse finden

2. DIE GEOLOGISCHEN VERHALTNISSE IM RAUME
ST. GALLEN

Mit einer Lingserstreckung von ca. 7 km liegt die Stadt St. Gal-
len in einem eiszeitlichen Hochtal, dessen Flanken von WSW-ENE
streichenden Molassehiigelziigen gebildet werden. Mergel, Sand-
steine und Nagelfluhen der Oberen Meeres- und Siisswassermolasse
tauchen gleichmssig mit ca. 10 - 25° Neigung gegen NNW ein
und reichen an der siidlichen und nordlichen bis

Die i i G mit denen
tiefe Baugruben auf St. Galler Stadtgebiet konfrontiert werden,
lassen sich demnach mit den Stichworten

- i tigkeit des

~ Auftreten setzungs- und indlicher
Boden,
= in ungiinstig
und
~ hoher Gi = G ahr
zussmmenfassen.

3. PRAKTISCHE BEISPIELE

Von den nahezu zwer Dutzend tiefer und grosser Baugruben, die
in den letzten 10 Jahren in St. Gallen erstellt wurden, sind die
meisten reibungslos und ohne grosscs Aufheben iiber die Biihne
gegangen. Riickblickend crgibt sich jedoch eine ganze Reihe inte-
ressanter Fakten und lehrreicher Erfahrungen, iiber die im fol-
genden aus der Sicht des Geologen souie des projekierenden
berichtet werden soil. An den diskutierten

in den Bereich tiefer Baugruben hinein. In der Talsohle und da-
mit im Kemgebiet der Stadt wird der Fels von eiszeilicher

G dig und torfigen Verlan-
dungssedimenten in einer Gesamtsxarke von ca. 20 - 30 m iiber-
lagert. Von Osten her reicht iiberdies der Ausliufer eines spiteis-
zeitlichen Sees fjordartig bis an den Stadtkern; seine einstige
Akkumulationskraft wird durch méchtige Abfolgen von normal-
(oben) bis iiberkonsolicdiertem Seebodenlehm (unten) belegt. Der
Grundwasserspiegel liegt — trotz allgemein sinkender Tendenz in
den letzten Jahren — immer noch sehr hoch; im Bahnhofgebiet
wird er im allgemeinen bereits bei ca. 3.0 - 45 m uT. crreicht.

g :z
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Belsplelen waren und 1 5
gen beteiligt, auf deren namentliche Erwihnung hier verzichtet
wird.

3. Neubau kantonale Gebiudeversicherungsanstalt (1968 - 1969)

Unmittelbar siidlich des Klosters war eine ca. 40 X 40 m grosse
Baugrube zu erstellen, die riickscitig einen hufeisenf ormigen, ma-
ximal ca. 24 m tiefen bedingte. Die
Untersuchungen hatten gezeigt, dass im Bereich der Riickwand
eine_michtige der Oberen
6-7m L ~ kompakte G

von ca.
und lockeres

S

BERNEGG

NEUMARKT 3

Fig. 1 Geologisches Profil durch St. Gallen



zur Baugrubensicherung waren
sowie der unmittelbar dariiber-
nicht zu umgehen.

t war vorgesehen, die L

durch eine verankerte Riihlwand abzustiitzen. Unter dem Ein-
druck der kurz zuvor (1967) durchgefiihrten Basler SIA-Tagung
entschloss man sich jedoch, eine riickverankerte Llement bzw
L . Trotz a

Zogen
der U t lagen die Offerten wesentlich
giinstiger als diejenigen der konventionellen Riihlwand. Die erste
grosse Elcmcnlwand in der Ostschweiz wurde damit Wirklichkeit
Sie hat sich ~ auc ihres Verf s - in
jeder Hinsicht bcwahrl, vor allem auch deshale, weil ihre Anpas-
sungsfahigkeit an rasch wechselnde Baugrundverhiltnisse im vor-
liegenden Fall von ausschlaggebender Bedeutung war. Die Schliss-
abrechnung zeigte ein Verhiltnis von Fr. 117.—/m? ohne Anker
fiir dic ausgefiihrte Elementwand gegeniiber ca. Fr. 200.—/m2
fiir die offerierte Riihlwand.

Der ~15-20 m tiefe Felseinschnitt wurde nicht gesichert, ob-
wohl die Schichtung mit ca. 20° Neigung direkt gegen die Bau-
grube einfallt. Eine ca. 3 m iiber der Baugrubensohle angeschnit-
tene Zwischenlage aus mergeligem Sandstein brachte zwar cinige
Aufregung und liess Bef der G

litdt des i fl Die Berech-
nungen, wonach die Gewdlbewirkung o hufcisenformig ange-
schnittenen Nagelfluhbank ausreichte, um Gleittendenzen im
Mergelsandstein schadlos zu iiberbriicken, erwiesen sich jedoch
als zutreffend.

3.2 PTT - Betriebszentrale St. Gallen- Lachen (1968 - 1969)

Die und den
Nutzen regelmissiger Deformationskontrollen an tiefen Baugru-
benwinden zeigt das Beispiel eines ca. 12-14 m ticfen Aushubes
fiir das 35 x 75 m - PTT - Betriebsgebiude Lachen. Gemss ur-
spriinglichem Projekt kamen dic oberen zwei Drittel der Baugru-
be in stark verfestigte Grundmorine, die Basis in Mergel der Obe-
ren Siisswassermolasse zu liegen. Die Felsoberfliche verliuft nahe-
2 die kaum f fallt mit ca. 20°
gegen NNW ein und wird somit durch die siidliche Baugruben-
wand unterschnitten. Grundwasser 1st nicht vorhanden. Es war
somit die lagerung durch eine ver-
ankerte Riihlwand abzustiitzen. Der Mergel wurde als geniigend
standfest beurteilt, um in Hohe von ca. 3-4 m vertikal abge-
boscht zu werden, erhielt jedoch einen Gunitiiberzug als Schutz
gegen Oberflichenverwitterung

*) parallel zur Wand

2

i unserer Region
ReslschErfesugkellspammelex von § = 11 -12° und ¢ = 0 ermit-
telt wurden, ist riickblickend allen Beteiligten klar, dass auch
geringfiigig geneigte, unterschnittene Mergelschichtpakete zu kon-
kreten Instabilititsrisiken fiihren, denen durch direkte Stiitzmass-
nahmen im Mergel selbst oder durch geniigend lange, durchgehend
unter die kritische Schichtfuge reichende Anker begegnet werden
muss. Diese "Weisheit” mag heute als Banalitit erscheinen - wie
5o oft ist aber auch sie erst durch negative Erfahrungen zum rou-
tinemissigen Alltagswissen geworden.

Sicherung

Fig. 2 Schichtgleiten

Unangenehm machte sichi der Mergel iibrigens auch an der gegen-
iiberliegenden Baugrubenwand bemerkbar: Obwohl die Schichtung
hier von der Baugrube weg abfallt und trotz des kurzfristig nach
dem Aushub aufgebrachten Gunit-Ueberzuges I6sten sich hier
mehrere m3-grosse Felsausbriiche und stiirzten in die Baugrube -
gliicklicherweise oline fatale Folgen. Offenbar reicht die elastische
Deformation im Gefolge der Aushubsentlastung zusammen mit
der Schwelltendenz infolge Wasseraufnahme aus, um die Kohi-
sion des Mergels massiv zu reduzieren - dies auch dann, wenn
die Aushubsentlastung nur ca. 15 - 20 t per m2 betrigt und die
atmosphirische Wasseraufnahme sofort durch einen Gunitiiberzug
unterbunden wird.

3.3 Ueberbauung Neumarkt (196 1-1975)

Mit 140°000 m3 umbauten Raum ist ddb Neumdrkt Zenlmm un-
mittelbar siidlich des
jekt, spiegelt es doch in seinen vier Baue(zppen mit 9°000 m?2
Gesamtfliche Tiefwinde die der
Baugrubensicherungstechnik seit 1961 deutlich wieder. Die Bau-
grundverhiltnisse im Neumarktgebiet sind - von oben nach unten
- durch die Schichtfolge

lehmig-torfige Verlandungssedimente
~ siltig-sandige Alluvionen
— verschwemmte Morine und

stark verfestigte Grundmoréne

2 Der mittlere G liegt ca. 3-4 m
WT. Bauten mit 3 -4 Untergeschossen grinden somit meist in
knmpaktcr Moriine, werden jedoch mit ciner ca. 9 m hohen

und in der mit koha-

mmlmen. wassergesittigten Silt/Sand-Gemengen konfrontiert.




Fig. 3 Neumarkt - Zentrum

Neumarkt 1 wurde 1961 mit einer Riihlwand umschlossen und
der Grundwasserspiegel temporir durch eine 2-stufige Wellpoint-
anlage abgesenkt. Dies hatte umfangreiche Reklamationen und
aus der t zur Folge, da
die Absenkung des Gr jegels offenbar zu
Senkungen in den empfindlichen Verlandungssedimenten gefiihrt
hatte. Allerdings ist u.W. nie eindeutig abgeklirt worden, in wel-
chem Masse an den aufgetretenen Setzungsschiden auch eine all-
gemein sinkende Tendenz des Grundwasserspicgels beteiligt war.

Die im Jahre 1964 folgende Etappe Neumarkt 2 wurde deshalb
mit einer riickverankerten, tiefen Spundwand projektiert. Die
Larssenwand war damals immerhin 30 % billiger als eine Schlitz-
wand, was ausreichte, um den Nachbarn wihrend fiinf Wochen
einen morderischen Larm- und Erschiitterungspegel zuzumuten
Schwierigkeiten technischer Art bereitete dann auch das Einbin-
den der Larssen Profile Ill neu in die kompakte Grundmorine.
Einzelne Bohlen rollten sich auf wic wuchtige Haarlocken. Ein
lokaler hydraulischer Grundbruch konnte im letzten Moment
durch Einbringen von Unterlagsbeton vermieden werden. Auf das
Zichen der ri wurde schlicsslich v
zichtet, da bei einer Riickgewinnung von hochstens 60% und zu-
sitzlichen Setzungsrisiken der Aufwand zu gross war.

Fir Newmarkt 3 und 4 - 1971/1972 erstellt ~ sowie fiir Neu-
marke 5 (gegenwirtig noch im Bau) wurde angesichts der eben
® hwierigkeiten cine ige B

heit aim.-guin._um. sondern lediglich ca. 3 m unter der Baugru-
bensohle in die kompakte Grundmorine eingebunden, (s. Fig. 3)

Riickblickend darf heute - auch mit ciner Blume zuhanden der
beteiligten Unternchmungen - festgestellt werden, dass sich das
Ehlitzwand system im Neumarktze cindeutig bewdbrt hat.
twelche technischen Probleme sind allerdings im Zusammenhang
mit den Riickverankerungsarbeiten aufgetreten, woriiber am
Schluss dieses Beitrages berichtet werden soll. In diesem Zusam-
menhang ist es interessant, auf das oftensichtlich konjunkturbe-
dingte Wechselspiel zwischen verankerten und gespriessten Abstiit-
zungen hinzuweisen: Noch 1972 war eine Innenspriessung fiir
eine Zumutung und fiihrte zu cnormen
cine Innenspriesung plétzlich betricht-
doch hierbei noch etwas zusitzliche

liche Vorteile, kann man

Lagerfliche gewinnen. In zwei je ca. 22 m breiten und 12 m
tiefen Baugruben unmi neben dem

Kkommt heute die Innenspriessung um ca. 30 % bzw. Fr. 45'000.
billiger zu stehen als die Verankerung. Von Erschwernissen spricht
niemand mehr.

Auf ein weiteres Problem sei hier nur am Rande verwiesen, da
es nicht unbedingt zum Thema gehdrt und sich heute auch noch
nicht abschliessend beurteilen fisst: Der Einfluss der Tiefwinde
auf das Grundwasserregime. Im siidlichen St. Galler Bahnhofgebiet
ist im Laufe der letzten 15 Jahre cine ca. 350 m lange, mehr
oder weniger zusammenhingende Kette tiefreichender Baukorper
entstanden, die meist bis in die Grundmorine eintauchen und
der Grundwasserzirkulation nur noch wenige offene Kanile iibrig-
lassen. Dass sich ein derart massiver Eingriff nicht unbedingt po-
sitiv auf den Grundwasserhaushalt auswirkt, ist Klar. Welcher Art
allerdings die Konsequenzen im einzelnen sind, kann erst durch
zukiinftige Untersuchungen verlisslich abgeklirt werden.

3.4 Neubau Rathaus St. Gallen (1972-1975)

Das neue Rathaus liegt in sehr verkehrsreicher Lage zwischen
Hauptbahnhof und Bohnhofstrasse. Die nordliche Baugrubenum-

i grenzt unmi an das SBB Ziirich-
St. Gallen-Miinchen. Ueberdies sind die Baugrundverhaltnisse aus-
gesprochen heikel: Zahlreiche benachbarte Gebiulichkeiten sin-
ken auf verfaulenden Holzpfihlen langsam dem Erdmittelpunkt
zu. Der Bau des neuen Rathauses wurde u.a. deshalb fillig, weil
der benachbarte Altbau auf Zusehen hin nur noch durch Stahl-
spangen und Holzspriessungen vor dem Zerfall bewahrt werden
kann.

bisSchitzwang srstet 15, Bauwand_20m ab
Bentontuand | Gelese A1 geschiossen |
Spater Umbou derseben n Schivzwang

Fig. 4 Neubau Rathaus



Mit den Dimensionen 33 x 105 m Umfang und 9~ 15 m Aushub-
tiefe lag es nahe, unter den geschilderten Voraussetzungen als
cine verankerte B w
wihlen. Da die Grundmorine hier tiefer liegt als im Neumarkt-
gebiet, der mittlere Grundwasserspicgel aber nach wie vor zwi-

stellten auf effektive auf elastische
Deformationen im Gefolge der seitlichen Aushubsentlastung oder
auf andere Ursachen zuriickzufiihren waren. Die Unternehmung
brachte umgehend zusitzliche und lingere und teilweise auch
steilere Felsanker ein, deren Dlmensnomerung nach den durchge-
fiihrten

e R O LS
auf werden. Dics
erfolgte nach den Theorien von Harza mit einer Sicherheit von
2.6 fiir den Austrittsgradient und nach Davidenkoff mit einem
minimalen Spundwandspitzengradient von 2.0, womit die vorge-
hriebenen, diff um 10 bzw. 15 %
unterschritten wurden, was in Anbetracht der guten Kenntnisse
des Baugrundes aus benachbarten Baugruben verantwortbar war.
In den Ecken wurde die Wand etwas tiefer abgeteuft, um dem
rdumlichen Stromungsbild gebiihrend Rechnung zu tragen.

Die Berechnung des Erddruckes erfolgte nach Lehmann. Lings
den Streckengeleisen wurde diese Erddruckverteilung jedoch mo-
ert, d.h. man hat den Verkehrs-Erschiitterungen insofern
Rechnung getragen, als man ihnen eine rechteckformige Erddruck-
figur zugrunde legte mit einem mittleren Druck von ep = 0.
emax. Man erhilt somit 20 % mehr Gesamt-Erddruck als mit der
Klassischen Erddruckverteilung nach Coulomb. Dafiir wurde dic
Auflast infolge Zugsverkehrs nur noch mit 20 to/m? in Rechnung
gestell, Den Hauptanteil des gesamten wirksamen Drucks liefert
jedoch der Wass : Der dreifach il des Bau-
werkes reicht ca. 9.0 m unter den mittleren Grundwassersplegel.
Der in diesem Bereich stark siltige Mittelsand weist mit k ~ §
1075 cm/sec eine relativ geringe Durchlissigkeit auf. Der Berech-
nung hat man den Wasserdruck

3.5 Einkaufszentrum Grossacker (1972-1973)

Den Superlativ grosster Linge, Breite und Tiefe darf die Baugrube
fiir das Grossackerzentrum im Osten der Stadt fiir sich in An-
spruch nehmen: 180 m Lange, 40 - 60 m Breite und 17-19 m
Tiefe. Die Molasseoberfliche tritt an der siidlichen Langsseite
zwischen ca. 2-5 m uT. in die Baugrube ein und taucht bis
zur nordlichen Lingsseite auf ca. 6 - 12 m u.T. ab. Die Schich-
tung fillt mit ca. 15 - 20° Neigung entlang der siidlichen, 180 m
langen Lingsseite in die Baugrube ein. Die Molasse (Obere Siiss-
wassermolasse) liegt iiberwiegend in mergeliger Ausbildung mit
vereinzelten Sandstcin- und Nagelfluhbinken durchwegs als Rip-
perfels vor. Die Lockergesteinsiiberlagerung besteht fast vollstin-
dig aus stark verfestigter Morine. Grundwasser tritt nur in ver-
cinzelten nicht als Horizont
auf. Unmittelbar entlang der nérdlichen Langsseite fiihrt die ver-
kehrsreiche Rorschacherstrasse durch; das siidliche “Hinterland”
ist bis ca. 10 m an die Baugrubenumschliessung dicht iiberbaut
- u.a. wartete hier ein 36 m hoher Kirchturm darauf, jede Ge-
lindebewegung sofort anzuzeigen, (s. Fig. S)

In der geotechnischen Prognose war darauf hingewiesen worden,
dass der Reibungswinkel in verlehmten Schichtflichen des Mo-
lassemergels auf Werte unter 20° absinken kann. Da die Schich-
tung an der siidlichen Lingsseite mit ca. 15~ 20° Neigung in die
Baugrube einfallt, war somit - wic das Beispiel PTT-Zentrale
Lachen gezeigt hatte ~ eine emsthafte Baugrubensicherung auch
in der Molasse nicht zu umgehen. Die Unternehmung entschloss
sich deshalb, als Baugrubenumschliessung eine verankerte Unter-
fangungs-Riihlwand zu wihlen. Sic ging dabei so vor, dass etap-
penweise jeweils zuerst die vertikalen Triger schlitzweise in Orts-
beton erstellt und verankert und anschliessend nach Massgabe des
Aushubs die Riihlwandfelder betoniert wurden.

entlang der ganzen sudhchen Lingsseite ausre,chen sollten. Durch
50 m lange Einf: und P wur-
de das Bewegungsverhalten der Stiitzwand laufend unter Kontrolle
gehalten, wobei sich im weiteren Verlauf des Aushubs nur noch
eine genngﬁiglge Zunahme der Wandverschiebung von ca. 5 auf
ma 7 cm bemerkbar machte. Der Aushub konnte ohne
neverliche Schwierigkeiten zu Ende gefiihrt werden, wenn man
von einer nichtlichen Polizeiaktion gegen einen erziimten Nach-
barn absieht, der aus Begeisterung iiber die Verfiillung seines
Kellers mit Ankerinjektionsgut sich selbst mitsamt der Stiitzwand
in die Luft sprengen wollte.

Fig. 5 Grossacker - Zentrum St. Gallen

Nach Prof. H. Grob (1974) ist der grosste Teil der festgestellten
Bewegungen auf einc Volumenzunahme der Felsmasse im Gefolge
der bis 30at erreichenden Ankerinjektionsdriicke zuriickzufiihren.
Nach seiner Darstellung fallen Phasen erhohter Bewegungsintensi-
tit rdumlich und zeitlich mit entsprechenden Injektionsphasen
zusammen. Der Anteil der elastischen Dehnung unter der Annah-
me eines mittleren E-Moduls von ~ 5000 kg/em? sowie einer
Seitendruckziffer im urspriinglichen Spannungszustand von

X = 1.0 betrigt nach Grob nur ca. | cm gegeniiber einer gemesse
nen Gesamtverschiebung von max. ca. S-7 cm



36 Neubau Walzenfabrik Herisau (1970 1972)

Fiir den Neubau einer Walzenfabrik in leicht gencigtem, stark
{iberbautem Gelinde war des Aushub emer ca. 12 m tiefen und
hangseits ca. 100 m langen Baugrube erforderlich. Die durchge-
Fithrten Sondierbohrungen hatten gezeigt, dass unter einer gering-

und die erste Ankerlage eingebracht, stellten sich in der Strasse
unmittelbar hinter der Spundwand erste Risse und Senkungen
von ca. 3-4 cm ein. Die Spundwand selbst hatte sich bereits
um ca. 4-5 cm in Richtung Baugrube verschoben, und in der
Boschung am Fuss der Baugrube wurden Horizontalverschicbun-
gen bis ca. 1.7 mm/Tag gemessen. Einzelne Anker wiesen eine
betrichtliche Zunahme der Spannkrifte auf. Die Situation schien
umso gravierender, als in der Strasse unmittelbar hinter der Spund-
wand eine ganze Reihe von Werkleitungen inkl. Wasserleitung ver-
legt war. Aus den , die schli ca.
7-8 cm Setzungen oberhalb der Spundwand und ca. 10 cm Ho-
rizontalverschiebung der Spundwand selbst ergaben, liess sich
eine theoretische Gleitkurve analog Figur 6 ermitteln. Der errech-
nete Verlauf der Kurve unter der Spundwandspitze wurde iibri-
gens spiter durch Bohrloch-Klimometermessungen weitgehend
bestatigt.

Auf der Suche nach geeigneten Sanierungsmassnahmen kam man
zuerst auf den Gedanken, die Gleitfliche durch eine riickveran-
kerte Pfahlwand zu unterbrechen. Angesichts der gewaltigen auf-

michtigen Kies- und ung bis aul

Krifte musste diese Losung jedoch aus praktischen

25 m Tiefe mit

in warviger zu rechnen war. Scine
bodenmechanischen Kennwerte wurden mit w ~ 18 -1

¥ ~ 205 t/m3, Me ~ 80 - 100 kg/cm? und cinem Korngr -
verhiltnis von ca. 5 - 10 % Feinsand, 70 - 75 % Silt und 20 - 25%
Rohtonfraktion bestimmt. Die Scherfestigkeitsparameter wurden

§ = 30° und ¢’ — O ermittelt. Alle vier Bohrlocher blieben
vollstindig “trocken”, was zu einer verhingnisvollen Fehleinschit-
zung der hydrologischen Verhiltnisse fuhrte. Immerhin hatte der

nd fi Erwigungen bald wicder aufgegeben werden. An-
dererseits hatte die Berechnung gezeigt, dass die aufgetretenen
ilititen mit den ermi Scherfestigkei n

dann erklart werden konnten, wenn zusitzlich ein Porenwasser-
druck eingesetzt wurde, der einem theoretischen Grundwasser-
spiegel bei ca. 1 m u.T. entsprach. Obwohl in den vorgingigen
Sondier keinerlei G festgestellt wor-
den waren, entschloss man sich in dieser Situation zu einer um-
f: it Drail

Gutachter die von im
Secbodenlehm nicht ausgeschlossen, (s. Fig. 6)

Fig. 6 Neubau Walzenfabrik Herisau

Zur Sicherung des 12 m hohen

lang der Durchgangsstrasse

vorgeschen. Vorgiingige in situ-Ankerversuche

tigt, dass im interglazialen

Ankerkrifte realisiert

Haftzone durch Sprengungen

wurde das Konzept einer

weil sich anscheinend keine Lésung

Frite Unannehmlichkeiten traten bereits mit Beginn der Siche-

:iugmlmlen auf, indem sich der ciszertliche Secbodenlehm fiir

balsxenlvll-neu Profile nur als sehr schwer oder gar nicht ramm-
T erwies. Kaum war diese Schwierigkeit einigermassen behoben

Auch hier blieb der Wasserzufluss
aus dem in den ichen Schrigboh-
rungen und Sickerpfahlen vorerst dusserst gering. Mit der Zeit
stellte sich jedoch ein ansehnlicher Wasserandrang ein, der durch
cin vielfiltiges System von Injekterpumpen abgefdrdert wurde

Hauptmassnahme wurde durch eine relativ kurze Pfahiwand

der Spundwand, durch Fussbelastung des Austrittsbe-

reichs  Gleitfliche sowie durch eine Projektinderung im Sinne
giinstigerer grundbaulicher Verhiltnisse erganzt. Die Aufregung
hielt allerdings trotz dieser Massnahmen noch lingere Zeit an, da
sich vor allem die konsolidierende Wirkung der Drainagen nur
sehr langsam bemerkbar machte. Allméhlich kamen die Bewegun-
gen aber doch zum Stillstand, sodass das Bauvorhaben schliesslich
“mit cinem blauen Auge” zu Ende gefiihrt werden konnte. Die
Spundwand wurde zum grossten Teil im Boden belassen, wogegen
das gesamte Entwisserungssystem ausgebaut und - entgegen dem
Rat der Fachleute - nicht durch tiefreichende, permanente Drai-
nagen ersetzt wurde. Trotzdem hat sich das ehemalige Sorgen-
kind bis heute ruhig und brav verhalten




— Anker werden meist mit sehr viel Wasser gebohrt. Das hierbei
ausgeschwemmte Feinmaterial kann zu einer Verminderung
der Haftreibung und darit zu geringerer Ankertragkraft fiih-
ren. Zudem entstehen Hohlrdume im Nebengestein, die ihrer-
seits Schiden mn der Umgebung zur Folge haben und zu kost-
spieligen Nachinjektionen zwingen

- Einzelne Ankersysteme arbeiten mit hohen bis sehr hohen In-
jektionsdriicken. Abgesehen davon, dass hierbei sehr oft Keller,
Kanalisationen und andere Hohlriume ausgemértelt werden,
fiihren zu hohe Injektionsdriicke vor allem in den oberen An-
kerlagen auch oft zu einer Stabilititsverminderung der zu
sichernden Wand, sei es durch “Aufblihung” und Volumenver-
mehrung im umhiillenden Gestein, sei es durch Aufblitterung
von Schichtfugen oder gar durch Initierung von Schichtglei-
tungen. Zudem zeigt die Erfahrung, dass Nachinjektionen un-
ter hohem Druck durchaus nicht immer zu einer wesentlichen
Steigerung der Tragkraft fiihren.

In einzelnen Fillen der vorstehend diskutierten Baugruben
haben vorgingige eingehende Ankerversuche zu durchaus posi-
tiven Ergebnissen, d.h. zu Gebrauchslasten von ca. 35 to in
siltig-sandigem Lockermaterial gefishrt. In der Baugrube selbst
wurde dann im selben Boden noch eine Gebrauchslast von
25 to erreicht, was umfangreiche Nachinjcktionen bedingte
In einem krassen, allerdings schon linger zuriickliegenden Fall
musste das Projekt einer verankerten Rithlwand aufgegeben
und am Bau kurzfristig auf eine gespriesste Wand umgestellt
werden

Verankerungen in Molassemergeln sind bekanntlich besonders
heikel: In verschiedenen Fillen der Region St. Gallen wurden
Gebrauchslasten von lediglich 5-7 to erreicht, wobci die er-
zielten Ankerkrifte sowohl zwischen verschiedenen Equipen
derselben Firma als auch zwischen verschiedencn Firmen sehr
stark variierten. Der Vollstindigkeit halber muss auch beige-
fiigt werden, dass dieselben Anker, die anfinglich nur ca.
5-10 to erreichten, nach einigen Monaten auf ca. 20 to vor-
gespannt werden konnten

Wir alle sind vom Nutzen und von der Unentbehrlichkeit von
Fels- und Alluvialankern iiberzeugt. Wir mochten deshalb die vor-
stehenden Hinweise als sanfte Aufforderung an die zustindigen
Fachleute verstanden wissen, nicht nur die hier besonders wich-
tige Sorgfaltspflicht gebiihrend 7.u beachten, sondern zusitzlich
auch nach neuen, besseren Methoden des Ankereinbaus zu suchen,
die den geschilderten Problemen vermehrt Rechnung tragen

Lit.: W. Grob (1974) :
“Felsabtrag iiber Tag” Rock Mechanics Vol. 6, No. 1
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DIE VORFABRIZIERTE SCHLITZWAND SYSTEM LOSINGER

Von P. EDER, Bern

Im allgemeinen miissen einige Voraussctzungen erfillt scin, wenn
als eine in Betracht gezogen
wird. Es sind dies vor allem folgende:

Mit der hier zur Diskussion stehenden Schiitzwand mit vorfabri-
zierten Elementen ist dies zu einem grossen Teil gelungen.

Im ersten I\nmlel will ich nun erkliren um was es sich bei der
System LOSINGER han-

1. Die Baugrube ist relativ tief und liegt im G

2. Durch bestehende Gebaude in unmittelbarer Nahe sind die
an di !

schiiessung hoch

. Das Rammen von Spundwinden kommt aus Griinden des
Lirms oder der Bodenbeschaffenheit nicht in Frage.

Trotzdem die bis heute meist ausgefiihrte sogenannte konventio-
nelle Schlitzwand in vielen Fillen die einzige technisch einwand-
freie Losung fir so ein Baugrubenproblem darstellt, sind auch
gewisse Nachteile dieses Bauverfahrens nicht zu iibersehen
Iis sind dies hauptsachlich:

offene Fugen

Fehlstellen in der Wand oder

Ueberprofile, die wieder abzuspitzen sind und

ahnliches.

Wie kann man diese Nachteile eliminieren?

Bild I Herstellungsprinzip einer Schlitzwand

delt:

Ganz kurz eine Beschreibung des Prinzips der Schlitzwand ganz
allgemein: (Bild 1)

Fiihrungsmauern werden vorgingig erstellt und grenzen den Be-
reich der zu erstellenden Wand ab.

Mit einem Schlitzgreifer wird die Wand auf die gewiinschte Tiefe
ausgehoben, wobei der Schlitz laufend mit Bentonitsuspension
gefillt wird.

Nachdem die gewiinschte Tiefe erreicht ist wird die Armierung
versetzt und der Schlitz mit Kontraktorbeton von unten nach
oben ausbetoniert, wobei der Bentonit verdringt wird.

Wie sieht nun die “Vorfabrizierte Schlitzwand” aus?  (Bild 2)

Fiithrungsmauer und Schlitzaushub werden wie bei der konventio-
nellen Schlitzwand ausgefiihrt. Als Stiitzfliissigkeit dient ebenfalls
Bentonitsuspension.

In den fertig ausgehobenen Schlitz werden vorfabrizierte Fertig-
elemente eingehiingt und in Linge und Vertikalitit genau gerich-
tet. Die Fugen zwischen den Elementen sind derart mit Nut und
Kamm versehen, dass dazwischen Platz bleibt fiir das Einfiihren

der Injektionsleitungen

SCHNITT

Bild 2 Vorfabrizierte Schlitzwand



Durch diese wird ein Mortel eingepresst, welcher den Bentonit
verdringt. Nach dem Erhirten des Mortels ist die vorfabrizierte
Schlitzwandpartie erstellt.

Das Prinzip: Aushub unter Bentonit; Vermortelung erst nach Ver-
setzen des Elementes hat als Hauptvorteil vor anderen Verfahren
die Unabhingigkeit vom Zcitablauf. Verzogerungen durch Feier-
tage, durchzumeisselnde Findlinge cte. bieten bei diesem System
keine Schwierigkeiten,

Welche sind an den tel zu stellen ?

Erstens: Die Festigkeit muss nach einer gewissen Zeit mindestens
die Festigkeit des Erdreichs erreicen, sie soll aber wihrend dem
Aushub des angrenzenden Elementes noch so klein sein, dass das
Auskratzen des Mortels aus der Nut des vorhergehenden ohne
Schwierigkeiten maglich ist.

Zweitens muss die der Fugen

Es sind Injektionen von reinem Zementmortel mit heher Endres.
tigkeit oder solche von Mischungen Zement-Bentonit-Sand und
andere moglich. Dabei muss der Mortel stabil sein d.h. er darf
sich, einmal im Schlitz injiziert, nicht entmischen.

Was sind nun die Verteile einer vorfabrizierten Wand gegeniiber
emer konventionellen ?

Fiir die Projektierung ist es von Vorteil, dass der
brikbeton ist. Seine Qualitdt ist hoch und kann vor
kontrolliert werden. So bestehen fiir die bei der
nung zuliissigen Spannungen gesicherte Grundlagen

Fiir die Ausfiihrung ist von Vorteil, dass Abweichungen des Aus-
hubes aus der Lotrechten, welche nicht immer zu vermeiden sind,
beim Versetzen der Elemente korrigiert werden kénnen. Die plan-
gemisse Lage und die Vertikalitit der Wand kann so mit kleinen
Toleranzen uamnucn werden. Bei der konventionellen Wand fiih-
ren Mater welche nie ganz werden konnen,
zu Ueberprofil und nachherigen teuren und lirmintensiven Ab-
spitzarbeiten. Bei der vorfabrizierten Wand lost sich der Injek-
tionsmértel auf der Wandinnenseite ohne Schwierigkeit von der
Wand

Im Endzustand bietet die vorfabrizierte Wand einen sauberen,
fehlerfreien, glatten Anblick und kann direkt als Unterlage fiir
die Isolierung verwendet werden. Da Fertigelemente diinner sind
als eine an Ort betonierte W-and, entsteht fir den Bauherm ein
Platzgewinn im Innern der Baugrube von 10 bis 20 cm

Im Folgenden werden zwei ausgef uhrte Beispiele etwas genauer
beschrieben:

L. Die Kinderklinik Bern, ausgefiihrt 1973 und

2. das Geschiiftshaus Billiz Thun, fiir welches die Schlitzwand
im Sommer 1975 ausgefiihrt wurde.

Folgende Wanddimensionen wurden ausgefiihrt:

Schlitz Elemente
Breite | Dicke | Breite [Lénge | Armierun;
cm cm m m
Bern
Kinderklinik | 60 35 125 | 11.0 schiaff
Thun 50 40 1.50 138 im Spann-
Geschiifts- mit bett vor-
haus Balliz Hohl- gespannt
réumen

Aus Bild 3 ist die Entwicklungstendenz Klar ersichtlich. In Bern
1973 bei der Erstanwendung standen dic Prebleme des Verset-
zens und der Fugenausbildung im Vordergrund. Nachdem diese
Probleme befriedigend geldst waren, wurde nun in Thun vor
allem die Wirtschaftlichkeit noch veressert:

Bild 3 Vergleich der Schlitzwande Bern 1973 und Thun 1975

Breitere Elemente ergeben weniger Fugen, weniger Versetzmant-
ver. Dickere Elemente kombiniert mit Hohlraum und Spannbett-
vorspannung sind statisch konomischer und zuletzt bringt die
Reduktion der Aushubbreite bedeutende Einsparungen an Aushub,
Bentonit und Injektionsgut. Dieses sehr knappe Spiel zwischen
Schlitz und Element ist aber nur ausfiihrbar, wenn eine gut aus-
geblldelc Equipe fiir wirklich senkrechten Schlitzaushub garantie-
ren kann

Ueber die ausgefiihrten Arbeiten geben die Bilder Nr. 4 bis Nr 8
einen Ueberblic]

Bild 4 Kinderklimk Bern
Ablad eines Fertigelementes



Bild 7 Balliz Thun. Lagerung der Elemente im Werk

Sildic Bild 8 Billiz Thun. Aufzichen eines Elementes



Was stellt die statische Berechnung einer vorfabrizierten Wand fiir
zusitzliche Probleme ? Fir den Projektverfasser eigentlich keine.
Es ist hier meist die Unternehmung, welche auf Grund der vom
Projektverfasser angegebenen Belastung der Wand die Detailpro-
jektierung vornimmt. Es liuft auf ein Optimierungsproblem hin-
aus, durch Variation von Ankerlagen, Elementdicke und Breite
eine statisch cinwandfreie und beziiglich Aushub-, Beton-, Stahl-
und Versetzkosten giinstige Losung zu finden. Die im aligemeinen

2. ZUSAMMENFASSUNG

Es wurden die Vorteile der Schlitzwand aus vorfabrizierten Ele-

menten_erliutert und mit zwei ausgefiihrten Beispielen illustriert.
Die Methode erfordert sorgfi
zwischen Ausschreibung und Eingabe etwas mehr Zeit als iibliches
weise vorhanden. Die Ausfiihrungszeit kann aber eher kiirzer an-

genommen werden, besonders durch weitgehenden Wegfall von

sehr kurzen Zeiten zwischen und Of ge-
niigen fiir solche Untersuchungen meistens nicht. Es sollten den
interessierten Unternehmungen die Unterlagen fiir die Berechnung
schon in einem fritheren Zeitpunkt abgegeben werden, oder die
Eingabefristen entsprechend verlingert werden

Bei der Kinderklinik Bern war eine konventionelle Schlitzwand

60 cm dick, ausgeschrieben.

Fiir die vorfabrizierte Wand wurde von der Unternehmung, basie-

rend auf den gleichen iffern (Erddruck, :
eine il Variante mit

Optimierung von Ankerlage und Ankeranzahl.

Fur die Wand im Billiz in Thun wurden
berechneten Momentenlinien in den
nommen und lediglich die Dimensionierung
selbst durchgefiihrt.

Ingenieurbiiro
Schnitten iiber-
Fertigelemente

Fiir die Elemente wurde mit einem Beton BS B 5 = 450 kg/em?
gerechnet. Sie sind im Spannbett vorgespannt und zusitzlich
schlaff armiert. Die Baugrube wird mit einer Spriesslage abge-
stiitzt.

Wo liegen die Grenzen der Anwendbarkeit von vorfabrizierten
Wiinden?

Erstens bei kleinen Objekten, hier lohnt sich meist die Vorfabri-
kation nicht.

Zuweitens: Bei sehr tiefen Wanden kann das Transportproblem
und die Krifte, welche beim Aufrichten des Elementes auftreten,
die Anwendung ausschliessen. Allerdings ist hier auch eine Kom-
bination denkbar:

Fertigelemente im oberen sichtbaren Wandteil, konventionelle
Wand fiir die Einspannung im Boden.

Adresse des Verfassers:
P. EDER, dipl. Ing. ETH
in Fa. Losinger AG
Kénizstr. 74

3001 Bern
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BAUGRUBENSICHERUNG MIT VORGESPANNTEN SCHLITZWANDEN

von G. SARTORIS, Comano

ALLGEMEINES

Der Mangel an Baugrundfliche in den Stidten verlangt bei Neu-
bauten fast immer den Einbau mehrerer Untergeschosse. Diese
Verhaltnisse erfordern fiir den Aushub und die Sicherung der
Baugrube die Anwendung moderner Methoden

dung von inden fiir die
ist bereits Allgemeingut.

Neuerdings hat die Firma ICOS in Lugano, in Zusammenarbeit
mit der Vorspannfirma STAHLTON, diese Wiinde in Richtung
“vorgespannte Schlitzwinde” weiter entwickelt unrl \mem in

der Schweiz mehr als zehn

Dieser Bau wurde Ende 1972 in Angriff genommen und wird
demniichst fertiggestellt. Das Gebiude beslehl aus 2 Unlugexuhoy
sen fiir die dem

ehiftszentrum wund ach Obergeschotsen mit Parkmoghchkuten
fiir rund 500 Motorfahrzeuge.

Die wichtigsten bautechnischen Probleme waren die Schlitzwinde
fir die Abschliessung der ganzen Baugrube sowie die Pfahlung,
welche cine doppelte Funktion innehatte, nimlich die Uebertra-
gung der grossen Vertikallasten der Stahlstiitzen, die 1500 t er-
reichen, sowic dic Aufnahme des Auftricbes in dem nicht iiber-
bauten Teil des riesigen Areals.

ten Schlitzwinden ausgefiihrt, die sich alle beslens he\vahn ha-
ben

An Hand einer ausgefiihrten Baugrube méchten wir dic Anwen-
dung ciner vorgespannten Schlitzwand zeigen, und einige techni-
sche Probleme hervorheben, die daraus resultieren

PARKHAUS UND POSTAUTOSTATION DER STADT LUGANO

Das Projekt diescs Parkhauses stammt vom Hochbaubiiro der Stadt
Lugano, unter der Leitung von Ingenicur M. Bauer, welches das
Ingenieurbiiro A. Marazzi mit der statischen Bearbeitung und In-
genieur A. Linder mit der Grundbauberatung, betraute

Rm

Die i mit einem Umfang von 300 m,
einer Totalhshe von 19,70 m und einer Gesamtfliche von ca.
6000 m2, wurde von der Firma ICOS, Lugano, als Variante offe-
riert. (Bild 1) Bei der ersten Ueberpriifung schien diese Variante
etwas teurer als die konventionelle ausgeschriebene Wand, die
durch die Erdgeschossdecke und die Decke des ersten U. G. hitte
abgespriesst werden miissen.

Bei niherer Betrachtung zeigte aber die vorgespannte Schlitzwand
bedeutende wirtschaftliche Vorteile, da sie nur durch die oberste
Decke abgespriesst werden musste, so dass der gesamte Aushub
auf einmal und ohne Behinderung ausgefiihrt werden konnte. Die
Zwischendecke, die urspriinglich als Spriessdecke vorgeschen war,
kann wie eine normale Hochbaudecke ausgefiihrt werden. Dieser
Vorgang erlaubt eine rkiirzung des

und eine Reduktion der Bauzinsen.

KONSTRUKTIVE PROBLEME DER VORGESPANNTEN
SCHLITZWAND

Die bej haben ge-
zclg( dass die Achsabstinde der Atmlenmg:slahle 12 bis 15 cm
nicht unterschreiten diirfen, um das Aufsteigen des Betons nicht
2u behindern.

Dieser minimale Eisenabstand begrenzt natiirlich auch das Wieder-

fiir die iiblichen von 60 und 8 cm.
Weiter wird, bei sehr tiefen Winden, das Gewicht der Armierungs-
kérbe zu gross, um in einem Stiick hergestellt werden zu kn-
nen. Es sind deshalb teure Schweissarbeiten wihrend des Abteu-
fens der Armierungskorbe notwendig.

Die gesamte Stahlmenge, und somit das Gewicht, reduziert sich
infolge der viel hoheren Wertigkeit des Spannstahles. Die Anwen-
dung der Vorspannung fiihrt zu Druckkriften und zu einem ho-
mogenen Betonquerschnitt. Daraus resultiert eme bessere Wasser-
dichtigkeit als bei normal armiertem Beton der im Rissestadium

gerechnet wird.

Das Vorspannen der Kabel vor dem Beginn des Aushubes be-
wirkt Ruhedruck, eventuell passiven Erddruck, so dass keine Zug-
spannungen und deshalb keine Rissebildung auf der, der Erde zu-



gewandten, Seite auftreten konnen. Natirlich kann die berechtigte
Frage auftreten, was geschehen wiirde, falls auf dem Nachbar-
grundstiick ein Aushub erfolgen sollte. Auch dieser Fall stellt
keine Gefihrdung der vorgespannten Schlitzwand dar, da die
durch die Vorspannung erzeugten Zugkrifte durch die immer
vorhandene schlaffe Armicrung (zB. 1 © 16, alle 20 cm) aufge-
nommen werden kénnen. (Bild 4)

STATISCHE PROBLEME DER VORGESPANNTEN
SCHLITZWAND

Bei ciner vorgespannten Schlitzwand stellen sich folgende Frage

Lebensdauer

~ Vorspannung mit oder ohne Verbund

~ Teilweise Vorspannun;

— Verschiedenheit der Verformung bei schlaffer
oder vorgespannter Schlitzwand

#b_

9%

Bild 2 i mit

746/ BBRV 240h (537)
e85 cm

Bild 4 [xtail der Armierung an der Stelle der grissten Kabel-
exzentrizitdt

Die Wand wire in diesem Fall, im Rissestadium, fiir Biegung mit
Axialkraft, ohne Gegenbelastung durch Erddruck und Wasserdruck,
zu iberpriifen. In einem solchen Fall ware ausserdem die Risse-
freiheit der Wand wegen der fehlenden Wasserhaltung nicht mehr
erforderlich

Dem Problem der Ausbildung der festen Ankerképfe der Kabel
ist besondere Aufmerksamkeit zu schenken, da diese durch ihre
Grosse den Betoniervorgang nicht behindern diirfen. Die Anker-
kopfe sollen deshalb so klein wie moglich gehalten oder durch
eine Kabelschlaufe (Bild 2) ersetzt werden. Die sehr hohe ortli-
che Beanspruchung, die lokal 600 kg/cm? erreichen kann, ist un-
gefihrlich, wenn man die festen Anker in der Wandmitte anordnet,
so dass der Beton und cine
Spreizarmicrung ein Ausweichen des, iiber seine Druckfestigkeit
beanspruchten, Betons verhindern.

2

Dic sind K . die nor nur f
eine beschrinkte Zeit ihre Funktion erfiillen miissen. Es stellt

sich deshalb die Frage, ob es notwendig ist, die Kabel zu inji-

zieren. Aus Erfahrung wissen wir, dass fiir einen Zeitraum von
ca. einem Jahr die Kabel auch im nichtinjizierten Zustand ihre
Funktion voll erfillen. Da infolge Bauverzogerungen die

daver der Schlitzwand vielfach linger als programmiert ist,

ten wir die Injektion der Kabel immer empfehlen. Wie ich spit
zeigen werde, erzeugt die Injektion ausserdem eine

kung, die die Bruchsicherheit erhoht

Im Normalfall erfolgt die Bemessung nach den Regeln der teil-
weisen Vorspannung, um auch die konstruktive schlaffe Beweh-
rung voll beriicksichtigen zu kénnen, was wirtschaftliche Vortei
mit sich bringt.

Die Ermittlung der Verformungen ist schwierig, da der Erddruc
von der Vorspannung abhiingt. Zur Abschitzung der
gen kinnen folgende ungiinstigste Annahmen getroffen werden:
Die Verformung wird aus der Ueberlagerung der zwei Lastfélle
— aktiver Erddruck, Wasserdruck, usw.
— Vorspannung, inkl. Verluste aus Kriechen,
Schwinden, Relaxation

im Gebrauchszustand ermittelt. Sie resultiert somit aus der
me von zwei Gliedern mit ungleichen Vorzeichen.

Dic Verformung aus dem Lastfall Vorspannung hingt von der

Kabelgeometrie ab, z.B. bei einem Kragarm mit einer paraboli-
schen Kabelfiihrung ware sie: (Bild 3)

V . Vorspanmung
& : Varschrebung om Jfreren Ronc

4 2
M’ _ re y
§ = o/—[J = o042 -

Bild 3 Verformungen aus dem Lastfall Vorspannung



S{CHERHTITSUEBERLEGUNGEN UND VORSCHLAG ZUR
BEMISSSUNG DER VORSPANNUNG

Sicherheirsuberlegungen
Dic “Ueberlegungen zu einem konkreten S|Ll\erhellsbegnff fir
e Bemessung von Bauwerken” von Prof. J. Schneider 1) cignen
Gich im vorliegenden Fall besonders gut. Dieses Konzept ist neu-
“rdings auch in dem neuen Richilinien-Entwurf 34 zu SIA-Norm
162 angewendet worden

Symbolisch: o W 1

Als Vergleichsmass eignen sich in unserem Fall am besten die
Schmttkrafte

Es wird demnach das Biegeroment unter einem noch zu defi-
nierenden oberen Grenzwert der Belastung mit dem unteren
Grenzwert des Bruchwiderstandes verglichen.

Oberer Grenzwert B' der Beanspruchung:
l)u vuuhledenen Belastungsarten (aktiver [rddruuk Wasserdru;k
v.) rden mit faktoren
bchat tet, die ,Lwem eine konkrete obere Grenze der moghchen
Last darstellen. Der Grenzwert der Beanspruchung entspricht der
ungiinstigsten Kombination dieser “erhohten™ Belastungen. Dabei
solten auch die Unsicherheiten in der Annahme des statischen
Systems (z.B. beim Festlegen der Emspanntiefe) beriicksichtigt
werden. Dias auf diese Art erhaltene Biegemoment bezeichnen wir
im folgenden mit M’

Unterer Grenzwert w’ des Widerstandes:

Er hingt on und von
den Ouerschmttsabmessungen b Die Streuung dieser Werte
sowie Ausfl milssen gt werden

Der Einfachheit halber fassen wir diese Einfliisse hier in cinem
aktor zusummen. Es sei Mpy der theoretische Bruch-
tand des gelihideten Querschriittes gegen Biegung (nach
SIA 162, Art. 5.12, Abs. 4).

Die Sicherheitsbedingung (1) ist erfilllt, wenn

Der Querschnittsfaktor S liegt zwischen 13 und 1S je nach
Betonqualitiit und Ausfiihirungssorgfalt.

Vorspannung mit Verbund (injizierte Kabel)
Querschnitt der schiaffen Bewehrung

Querschnitt der vorgespannten Beweh-

Zs Zv (0 Zugkraft in schlaffer Bewehrung, bzw
10 vorgespannter Bewehrung beim Bruch-
Zustand

1) SBZ, 89. Jhrg. Heft 29, 22, yuli 1971

hg, hy (em) statische Hohen

Vs, Yy (em) Hebelarme der inneren Krafte

Bild 5 Bezeichnungen fiir die Bruchsicherheit

Gegeben *
o = 00 Streckgrenze des Stahles, z.B
st
02 = 4.6 t/cm?
fes, h, hy
m' (mt/m) Biegemoment unter “erhShten™ Lasten
Gesuchit:
fey

Theoretisches Bruchmoment:
mBr = Zyyy + Zgyg

Sicherheitsbedingung (2):

,

mpr > Sy m

Naherung :

Yy = 0,80 hy, Oy = 16 tjem?

mit Zy = fey 0y,  Zs = fes Og
Sym o,

e, foy = 22 ey e u
0,80 oyhy Oy

Mit diesem Beweh-

rung werden Kabeltyp und Kabelabs!and gewhit.

Nachweise: Da es sich im vorliegenden Fall um teilweise Vorspan-
nung handelt, miissen nach SIA-Norm 162 folgende
Nachweise erbracht werden.

1. Bruchsicherheitsnachweis:
Die Bedingung (2) muss mit der gewihlten Vorspannung und
dem exakt ermittelten theoretischen Bruchmoment erfiillt
werden. (Gegebenenfalls wird cine neue Wahl der Vorspannung
erforderlich sein)

~

Spannungsnachweise :

Es gilt Art. 606 der SIA-Norm 162. Der Nachweis ist im
“Gebrauchszustand” durchzufiihren, d.h., mit den Nennwerten
der Belastungen (ohne Lastfaktoren). Da hier keine Zusatzbe-
lastungen beriicksichtigt werden konnen, gellen die Bedingun-
gen fiir den Lastfall * h, de

zuwachs in den sowie die $ m
der schlaffen Bewehrung sind auf 1500 kefem? begrenzt

In der Regel wird dieser Nachweis nicht massgebend sein.



VORSPANNUNG OHNE VERBUND (nicht injizicrte Kabel)

Die genaue Ermuttlung des Bruchmomentes bei Vorspanmung ohne
Verbund bictet erhebliche Schwierigkeiten, da die Dehnungen der

Spannstahle von der Verformung des gesamten Systems abhingen.

Nach zahlreichen Versuchen am einfachen Balken wurde fiir die
Erfassung der Spannung im Spannstahl beim Bruch folgender An-
satz vorgeschlagen:

Ovp, = OV, + ﬂﬁ_“ +7700 kg/em? 4)
100 fiy
OV, Spannung im Spannstahl nach dem Vorspannen
Bp Prismendruckfestigkeit des Betons
ty bezogener Bewchrungsgehalt an Spannstahl

4) Mattok, Yamazaki, Kattula:
Comparative Study of Prestressed Concrete Beams with and
without Bond, ACIL Febr. 71

Unter Beriicksichtigung von (4) konnen 1m weiteren Bemessung
und Nachweise wie oben durchgefiihrt werden

Zum Abschluss mochte ich nochmals die Vorteile einer vorge-
spannten Schlitzwand zusammenfassen. Sie sind :

— grosse spriessireie Aushubhohe oder bedeutende Reduktion
der Abstinde der Spriesskrinze

optimale Ausniitzung des total wirksamen Beton-Querschnit-

— die Armierungskérbe sind viel leichter als bei konventio-
neller Armierung und konnen somit mit leichteren Hebe-
mitteln versetzt werden

— das Vorspannen der Kabel vor dem Beginn des Aushubes
bewirkt, dass Ruhedruck, evtl. passiver Erddruck, hervor-
gerufen wird

— dieses vorgingige Zusammendriicken des Bodens verhindert
weitgehend nachtrigliche Setzungen

Adresse des Verfassers
Giorgio Sartoris

dipl. Ing. ETH
Vescampo

6911 Comano Tt
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BOHRPFAHLWANDE IN DER PRAXIS

Von . Preiswerk, Ziirich

EINTEILUNG DER PFAHLWANDE
Zuerst seien kurz die verschiedenen Wandarten, dargestellt in
Fig. 1, und deren Herstellung beschrieben. Normalerweise werden
Pfahlgeriite beniitzt, welche die Bohrungen auf der Linge
verrohren, sodass s'ch die Verwendung einer Stiitzfliissigkeit er-

iibrigt.

w0, 12, 1 coormerte
Srgeschnttcne Honle

N 5,15, 17 armerte Aone

Fig. 1 Schema Pfahlwinde

Fig. 2 dufgelsste Pfahtwang

Fig. 3 Bohrpfahlwand mit sich beriihrenden Pfihlen




Fig. 4 Ueberschnittene Pfahlwand

ANWENDUNGSBE!

Wie bei den
Pfahlwanden

WAHL DES BAUVERFAHRENS
Zur Lésung ciner Aufgabe im Tiefbau hat der projekticrende
Ingenieur meistens die Wahl zwischen verschiedenen Bauverfahren
und er ist gendtigt, die Vor- und Nachteile eines jeden Verfahrens
abzuwiigen. Es soll deshalb auf einige wichtige Eigenschaf-
Bohrpfahlwinde, im Vergleich mit Schlitzwénden, hinge-
werden

In Deutschland, im Zusammenhang mit dem U-Bahn-Bau, sind
auch Abschnitte mit schrigen Bohrpfahlwanden erstellt worden

DETAILS
Aus der Vielzahl von Detailproblemen bei der Ausfiihrung einer
Bohrpfahlwand seien cinige wenige herausgegriffen:

a) Die Vertikalitit einer Bohrpfahlwand diirfte mindestens eben-
50 gut oder besser sein im Vergleich zu einer Schlitzwand,
falls geeignete Bohrgerite zur Verwendung gelangen. Die
Bohrrohre sollen durch zwei moglichst weit auseinander lie-
genden Fithrungen in der Lotrechten gehalten werden und
das Bohrgeriit selbst muss das notige Gewicht aufweisen, um
nicht durch einseitige Krafte, welche beim Durchfahren von
Hindernissen entstehen konnen, zur Scite gedriickt zu werder

b) Um das genaue Ansetzen de( Bohrrohre zu erleichtern, wer-
den bei sich nd i
dén Schablonen verwendet. Dicse werdén entweder qus Orts
beton in einem Graben erstellt, oder als Stahlkonstruktion
mit verschieblichem Einsatz auf der Gelindeoberfliche ausge-
legt und verankert

o

Ein spezielles Kapitel stellt das Durchfahren von Hindernissen
wie Blocke, Mauerwerk, Beton etc. und das Einbinden im
Fels dar. Wie schon erwihnt, kann die Entscheidung, ob
Schlitz- oder Pfahlwand, dadurch massgebend beeinflusst wer-
den. Im Prinzip leisten Verrohrung wie auch das Meisselwerk-
zeug im Bohrrohr je einen Anteil an der Bohrarbeit.

Die mit gepanzerten Zahnen bestiickte Schneide des Bohr-
rohres sigt sich durch das stindige Hin- und Hergedrehtwer-
den im Hindernis ein. Die Wirkung in sehr hartem, zihem
Gestein bleibt jedoch begrenzt, da schon nach wenigen Dezi-
metern Vortrieb die Zéhne vollstandig abgeschliffen sein
konnen.
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Zu einem anderen Schluss gelangte die Bauleitung der Lose
Te") des Nationalstrassenabschmittes N 1.4.4., welche fag
e im Bauzustand mit Randspannungen bis zu 120 kg/em?
beanspruchten Pfihle einen vibrierten Beton vorschrelb, wel-
Cher thne Zusatzmittel ein Ausbreitmass von 38-45 cm
beim Einbringen aufweist und nach 28 Tagen auch am Bau-
werk eine Festigkeit von 300 kg/cm? gemass SIA Norm 162
unreichen muss. Der Beton wird in ausgepumpten Bohrungen
ittels Betonierbiichse eingebracht und etwa SO cm unterhalb
der Bohrkrone mit einer Vibriernadel verdichtet.

Bei einer iiberschnitienen Bohrpfahlwand ist zusitzlich der
Abbinde- und Erhirtungsprozess so zu steuern, dass sich der
betonierte Pfahl noch anschneiden lasst, iedoch bereits so
standfest ist, dass ein Meisseln in der Nachbarbohrung keinen
Schaden anzurichten vermag. Verzigerter, noch nicht abge-
bundener Beton hat nimlich die Tendenz, durch Erschiitte-
rung in die abzufliessen. D diif-
te einc dichte Fuge am besten gelingen, wenn der frische
Beton an verzdgerten und noch nicht abgebundenen Beton
angeschlossen wird. Bei der Festlegung, wie lange der Abbin-
debeginn zu verzogern sei, ist weiter zu beachten, dass der
unarmierte Pfahl nicht auf beiden Seiten zur gleichen Zeit

itten wird und der cinmal begonnen,
seinen Lauf nimmt. Deshalb sind vor Baubeginn die Figen-
schaften des Betons und dic Wirkung des Verzogerungsmittels
grindlich zu untersuchen.

ANWENDUNGS-BEISPIELF

Nachfolgend werden vier Anwendungen von Pfahlwiinden be-
schricben. Bei den ersten drei Objekten wurde die AG Conrad
Zschokke mit der Ausfihrung der Prihlungsarbeiten betraut, die
teilweise noch im Gange sind; fiir das 4. Bauvorhaben, welches
vor der Realisation stelit, wurde erst ein Angebot eingereicht

y

a) Als eindriickliches Beispiel fiir eine aufgeloste Bohrpfahlwand
darf die Baugrubenumschliessung fiir den Neubau der Frau-
enklinik des Kantonsspitals in Zirich (siehe Fig. 5) angesehen
werden. Es galt, am Hang des Ziirichberges eine Baugrube zu
erstellen, die teilweise in Hanglehm und Moranenschichten,
teilweise in der Molasse liegt. Die letztere ist standfest, sodass
eine Pfahlwand nur im Lockergestein angeordnet wurde. Die
maximale Hohe der Pfahlwand, unten im Fels eingelassen,
zweimal mit Ankern zuriickgebunden, betrug 11 m. Die Pfih-
le mit dem Durchmesser 90 em wurden in cinem Abstand
von 2,0 m zueinander angeordnet. Das Projekt stammte von
der Ingenieurgemeinschaft Ganahl + Huonder und Wenaweser
+ Dr. Wolfensberger, Ziirich
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Zwei Winde aus sich im
hang mit der Zwischen-Sperrstelle im Stausee von Palagnedra,
sind gegenwirtig in Ausfiihrung begriffen (siche Fig. 6 und
7). Die Sperre wird die Aufgabe haben, das Geschiebe der
Melezza in einem oberen Teil des Sees aufzuhalten, von wo
aus das angesammelte Material durch einen Spilstollen weg-
geschafft werden kann. Um den Betrieb der Zentrale Verbano
méglichst wenig zu storen, wurde die Auflage gemacht, dass
der sich im Boden befindende Teil der Sperrstelle bei unab-
gesenktem Scespiegel zu erstellen sei

Im gegenseitigen Abstand von 13,5 m werden zwei Bohrpfahl-
winde mit Pfahldurchmesser 130 cm, die bis in den Fels rei-
chen, ausgefiihrt. Das Bohrgerit arbeitet von einer festen
Dienstbriicke aus, welche zu diesem Zweck errichtet wurde —
damit beeintrichtigt der rasch wechselnde Seespiegel die Ar-
beiten nur geringfiigig. Auf dem Scegrund wurden vorgingig
der Pf: vorfabrizierte auf Holz-
pfihlen versetzt und durch Taucher miteinander verbunden
(siche Fig. 8). Diese Finrichtung erlaubt ein prizises Ansctzen
der Bohrrohre. Wegen des uniiberblickbaren Zeitaufwandes
fiir das Einbinden der Pfahle in die steilen Felsflanken aus
Granit und Gneis und beim Durchmeisseln von im Talgrund
unter den liegenden

wurde eine berschnittene Pfahlwand als zu risikoreich ange-
sehen. Auch so noch, ohne Sorge um die Abbinde-Verzoge-
rung des Betons, erweist sich dic Ausfihrung der Bohrpfahle,
bei denen im Durchschnitt pro Pfahl wihrend ca 16 Stunden
gemeisselt und mit dem Taucher gesprengt wird, als schr an-
spruchsvolle Aufgabe.

Im Anschluss an die Erstellung der beiden Pfahlwande sieht
das Bauprogramm vor, dass unter Wasser die im Zwischen-

raum liegenden Verlandungssedimente ausgehoben und durch
Unterwasserbeton erseizd werden. Erst dann, in einem relativ
kurzen Zeitraum, werden bei abgesenktem Wasserspicgel Wand

Fig. 6 Zwischensperre Palagnedra
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Ueberfalls betoniert und die Pfihle mit Spann-

verankert. Endlich sollen auch die notwendi-
gen zwischen den Blocken und Lings der Winde
aller Arbeiten erfolgt

die Demontage der Dienstbriicke.

o
_ Arbensplontorm_oul Diensibricke.

Fig. 7 Querschnitt Zwischensperre Palagnedra

Fig. 8 Stausce Palagnedra: Bohrschablone

<) Eine iberschnittene Bohrpfahlwand wird momentan im Zu-
sammenhang mit dem Bau des Kernkraftwerkes Grafenrhein-
feld in der Nihe von Schweinfurt ausgefiihrt (siehe Fig. 9).
Fiir den Umlad von schweren Stiicken wird ein von soliden
Kaimauern umgebenes, werkeigenes Hafenbecken bendtigt.
Solche Ufereinfassungen werden in der iib-
licherweise aus Stahlspundbohlen erstellt. Da im vorliegenden
Fall unter dem Lockergestein schon in \vemgen Vlelem Tiefe

fels ansteht, kamen ht in Frage.

Aus dlesem Grund wurde eine einfach verankerte uberschnit-
tene Bohrpfahlwand projektiert, welche bis zu 3,5 m im Fels
einzubinden ist. Die Wahl fiel auf Pfahle vom Durchmesser
90 cm, welche mit einem Axabstand von 75 cm ausgefiihrt
werden. Zwei Bohrgerite stehen im Einsatz und arbeiten eng
zusammen: das erste Gerét fiihrt die unarmierten Pfihle aus,
wihrend das zweite die dazwischenliegenden armierten Pféhle
erstellt. Wie schon erwihnt, muss dem Beton der unarmierten
Pfihle ein genau Quantum
rer beigegeben werden, damit beim ersten und zweiten An-
schnitt keine Komplikationen auftreten. Es zeigte sich in
diesem Fall, dass die Erhdrtung des Betons mit der dort iib-
lichen Zementqualitat vicl zu rasch vor sich ging; nur ein
speziell langsam wirkender Zement konnte Abhilfe schaffen.

Fig. 9 Querschnitt Grafenrheinfeld



abschnittsweise das Armieren und das Betonieren des Deckels
unter Wasser. Mit einer Tonschicht wird der Deckel abgedich-
tet; iesslich wird das Flussbett mit Aushubmaterial wieder

Homwterlotrung  Los 81
Fuussabschitt - Bouphasen

Fig 10 Bauphasen Main- Unterfahrung

auf das vorherige Profil aufgefiillt. Vom einen Flussufer her
wird in Bauphase 3, im Schutze der Winde und des Deckels,
der eigentliche Aushub des Tunnels vorgenommen. Nach dem
Einbringen einer Filterschicht, dem Ausebnen der Winde,
und Anbringen einer Wellblechdrainage, werden in Bauphase
4 Boden, Winde und Decke des Tunnelprofils betoniert. —
Im Bereich der Vorlinder wird zur Erstellung der Pfahlwande
vom jetzigen Gelinde aus gearbeitet. Im oberen Teil der Boh-
rungen wird hier jeder zweite Pfahl durch einen Triger ver-
lingert, welcher spiter als Bestandteil der Rithlwand dient.
Nach Inbetriebnahme von Filterbrunnen erfolgt der Aushub
etappenweise zwischen den beiden Trigerreihen, die mit Holz
ausgefacht werden, bis zu den Pfahlkipfen mit offener
Wasserhaltung. Nach dem Betonieren des Deckels wird der
Graben wieder zugeschiittet. Bauphase 3 und 4 sind diesel-
ben wie fiir den eigentlichen Flussabschnitt. Auf die Beschrei-
bung von Details wurde bewusst verzichtet, um den Bauvor-
gang moglichst Klar darstellen zu konnen. Wie schon erwihnt,
wurden fiir dieses Bauvorhaben erst die Angebote eingeholt;
bei der Bauausfihrung kénnten sich deshalb noch gewisse
Aenderungen ergeben.
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