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LA NOUVELLE NORME SIA 191 "TIRANTS D’ANCRAGE”

PRESENTATION GENERALE

Par Renaud Favre, Prof. EPFL, Lausanne

1. INTRODUCTION

Le domaine de la construction devient, hélas, toujours plus com-
pliqué. Force est de constater que I'ingénieur se spécialise, tout
en perdant la vision globale des problémes. Les calculs deviennent
toujours plus complexes et raffinés et sont Mapanage des théoriciens,
qui ne trouvent plus le temps de maitriser le coté pratique de
notre métier. Et i , le praticien est oceupé
et préoccupé par I'exécution, de sorte quil ne pourra guére se
former dans la théorie.

On peut sommairement classer les ingénieurs dans les trois caté-
gories suivantes :

Connaissances
Ingénieur

théoriques pratiques
théoricien rudimentaires
praticien rudimentaires
omnivalent

Quel est le réle qui incombe & une norme face & ce risque de
spécialisation a outrance ?

A mon avis, son role principal doit consister & promouvoir Iin-
génieur omnivalent au détriment de la spécialisation.

La norme doit donner des régles de jeu simples aux différents
participants, 4 savoir aux auteurs du projet, a la direction des
travaux et aux entrepreneurs. Ces régles doivent étre compréhen-
sibles pour tous.

Forcément, si des régles sont simples, elles ne pourront pas com-
prendre des considérations sophistiquées ou des théories poussées.
La norme des tirants d’ancrage, comme la plupart des normes
SIA, dit & ce sujet qu'un ingénieur pourra admettre des déroga-
tions 4 la norme “lorsqu’elles sont justifiées par des innovations
apparues dans le domaine des tirants d’ancrage ou lorsqu'elles
ont une base scientifique confirmée par la théorie ou par des
essais, ou encore lorsqu'elles sont motivées par des conditions
exceptionnelles non mentionnées dans la norme” (voir art. 03

de la norme SIA 191).

2. REGLES DE JEU
2.1 Diagramme de poussée des terres

Prenons 4 titre d'exemple d’une régle de jeu simple, celle défi-

nissant la grandeur et la répartition de la poussée des terres &

admettre dans les calculs, dans le cas d'une paroi de souténement
)

3 un ou plusieurs niveaux d'ancrage (art. 3.21.2

¥ : Poids valumigue

Ky 2 loeff, poussee active
G=13 (05t getrty-p)
b=t

La norme dit textuellement : “On doit calculer la force théorique
Qutilisation VG en admettant que la poussée résultant du poids

propre du sol et d’une charge utile p soit uniformément répartie
sur toute la hauteur de Iexcavation”

1l va sans dire que cette répartition peut avoir une autre forme.
Elle peut étre plutdt triangulaire, trapézoidale ou tendre vers la
forme d'une poire, mais pour I'emploi quon en fait, a savoir la
vérification d’une sécurité a la rupture de I'ouvrage ancré, le dia-
gramme rectangulaire est parfaitement valable.

11 convient de rappeler ici que la norme SIA 191 se base pour
dimensionner les ancrages sur des considérations de ruine. Le
comportement de I'ouvrage ancré 4 I'état de service, en particu-
lier ses déformations, doit — si nécessaire — étre vérifié spéciale-
ment (voir art, 3.13). La devront intervenir des considérations
plus subtiles, telles que histoire de la construction, poussée au
repos, déchargement par suite de Iexcavation, etc.

La définition de la grandeur de la poussée spécifique des terres,
toujours & I'art. 3.21.2, est donnée par I'expression :

=1305K, "7 h+Kz-p)

Kq est le coefficient de poussée active, ¥ le poids propre du
sol jusqu'au niveau non perturbé de I'excavation et p une charge
utile uniformément répartic. Il en résulte une poussée totale



expression est la méme que
répartie selon un diagramme

triangulaire pour le sol et un diagramme rectan-

gulaire pour la

Poussée sur paroi de Soutenement
_Norme SU1 Eg = 134 (05K, g -h+Hy p)
—Lomparatson avec une répartifion triongulaire

Ea (‘?‘/7)

fy gk fap
Eg= Vzlﬂ,*['/!' ¥ Kopoh
Ec=h (05K, g-h+Kep)

Le coefficient 13 tient compte du fait que la répartition de la
poussée peut s'écarter notablement de celle donnée par un
gramme rectangulaire et que sa valeur peut étre sensiblement
plus élevée au repos avant la formation dune surface de glisse-
ment conduisant 4 la poussée active.

2.2 Forces V dans un tirant

Vy : force limite ou ultime donnée soit par la rupture de ar-
mature soit par la force limite du corps d’ancrage, cette
derniére résultant de I'épreuve de mise en tension.

Ces différentes forces V sont lies entre elles par des inégalités
(voir art. 3.

Vg 28 Vg S: sécurité du tirant

= 1,15 Vg ancrages temporaires
> 140 Vg ancrages permanents
< 095 Vg Vg: limite apparente

d'élasticité de I'acier

Vo < 075V analogue au béton précontraint

Ayant déterminé VG par le caleul, on en déduit Vy en introdui-
sant un coefficient de sécurité adéquat (S = 13 + 2,0 selon
art. 3.41). Ayant choisi un type de tirant qui satisfasse 3 Vy,

on connait la limite d*élasticité de son acier d’armature (\/5) et
donc également la force d’épreuve maximale Vp. Quant a la
force de mise en précontrainte Vo, elle pourra étre choisic entre
0 et 075 V, en fonction de considérations d'état de service
(déformations, précompression du sol, déroulement de la cons-
truction, etc.).

2.3 Devoirs des participants

Plutdt que de m'étendre sur les problémes de définitions et de
terminologie, je préfére insister sur un aspect essentiel de la
norme SIA 191, celui des devoirs incombant aux participants 3
un travail ’ancrage. 1 me parait en effet indispensable, pour
faciliter et clarifier le travail de chacun, de mettre au point les
devoirs et responsabilités. Ceci a été fait essentiellement aux
art. 2.6 pour lauteur du projet, 2.7 pour Ientrepreneur et 5.62
et 5.92 pour la direction des travaux.

Quant & Pauteur du projet, il lui incombe les devoirs principaux
subvants -
rt. 261 fournir les informations requises;
262 fixer la classe d’ancrage et les coefficients de sécurité;
2.63
dancrages VG, Vo et Vp,
libres des tirants,
et Pinclinaison des tirants,
admissibles;
2.64  fixer le nombre des tirants dessais et de controle;
2.65 établir le programme des mises en tension;
2.66 déterminer les opérations de controle & effectuer

Lentrepreneur, quant a lui, a le devoir de:

art. 2.71 établir les plans de détail du tirant, déterminer la
longueur de scellement et les mesures & prendre contre
la corrosion;

2.712 de la construction de I'ancrage

2.73 se porter garant de la transmission de la force d'an-
crage 4 la zone d'ancrage conformément a l'art. §.8;

274 respecter la longueur libre;
275 fournir les rapports mentionnés.




3. CONCLUSION

La nouvelle norme SIA 191 “Tirants d'ancrage” a pour but de
clarifier les 1égles de jeu indispensables a Iapplication de cet
élément de construction. Pour cela, il était indispensable de créer
un vocabulaire et une terminologie uniques qui éliminent les am-
biguités actuelles. En créant ou modifiant une norme, on risque
toujours dintroduire des complications nouvelles a une époque
ot, spécialement en Suisse, il faudrait plutt tendre a redevenir
simple pour rester concurrentiel.

La norme SIA 191 tente de rester simple. Elle renonce d’évoquer
des théories complexes et de traiter des cas spéciaux. Elle essaie
avant tout de dire qui doit faire quoi et comment. Elle doit
mettre tout le monde sur pied d’égalité, permettant une compa-
raison valable entre différentes offres et variantes éventuelles.
Neest-il pas vrai quune offre prévoyant moins de force d'ancrage
grice a un calcul plus poussé n'en diminue pas moins sa qualité
et sa sécurité ?

Je souhaite que cette norme soit bien accueillie dans la pratique.
A cet effet, je vous prie de faire preuve de quelque indulgence
4 son égard. 1l va sans dire quelle est loin d’étre parfaite ou
compléte. Mais si elle permet aux intéressés de parler le méme
langage, de mieux connaitre leurs devoirs et de réaliser des ou-
vrages siirs bien qu'économiques, alors ce grand travail aura valu
la peine.

Adresse de l'auteur :

Professeur R. Favre

Ecole polytechnique fédérale
33, avenue de Cou

1007 Lausanne



Boden- und Felsanker: Anforderungen, Priifung und Bemessung

Die neue Norm SIA 191

Von Jachen Huder, Zurich

Die Kodifizierung der Anker ist aufgrund von lang jihriger
Erfahrung méglich geworden. Sie soll vor allem der Uniformie-
rung der bis jetzt iiblichen Praxis dienen. Dabei darf die Unifor-
mierung keine Zementierung des Wissens darstellen, sondern viel
mehr soll die Norm auch kiinftigen Entwicklungen freie Bahn
lassen. In den entscheidenden Paragraphen wird immer wieder
auf diese Mo iesen. Es ist auch , dass

Normierung fiir ein nicht normierbares Material wie Boden und
Fels im Grund- und Felsbau moglich sei?

Eine Norm spiegelt mehr oder weniger den momentanen
Wissensstand der allgemein giiltigen Baupraxis. In der Praxis
hat der Ingenieur beim Bemessen seiner Bauwerke einen ge-
wissen Spielraum, worin er sein Konnen zeigen kann. Eine Norm
hingegen setzt Grenzen, die unweigerlich zur Einschrnkung des

fiir verschiedene Fragen die Erfahrung gerade fiir die p
ten Anker spirlich ist, so dass versténdlicherweise das Fehlen
langjéhriger Resultate in der Norm seine Auswirkung hat. Vielen
Ingenieuren wird diese Norm eine gute Stiitze sein, ohne dass sie
sich hinter der Norm verschanzen sollen. Ein solches Verhalten

, zum Leidwesen des . Nicht genug
damit: das daraus hervorgehende Ergebnis vermindert die Risiko-
Sfreudigkeit und erhoht somit den Sicherheitsgrad. Nicht allein
das U jeglicher i ist eine moderne
Plage fiir den Ingenieur, sondern gerade diese nach oben tendic-

wiirde zu einer unseres h
Berufes fiihren. Es sei hier auch die Frage gestellt, wie weit die

Defin
Anker

Was ist ein Anker? Nach Definition sind Anker Bau-
clemente, die mittels Zuggliedern Krifte in den Boden bzw. in
den Fels iibertragen. Aus der Prinzipskizze (Bild 1) der Norm
gehen die Bezeichnungen hervor. Am verankerten Bauteil ist
nur der Ankerkopf und die Ankerplatte zu erkennen. Die
iibrigen Ankerbauteile und ihre Einbettung im Baugrund ent-
zichen sich unseren Blicken. Dics allein schon wire Grund
genug, die normierte Ankerprifung zu rechtfertigen. Doch
muss gerade diese gegenseitige Abhéngigkeit des Ankers aus
Stahl - einem genormten Material — und dem Baugrund —
cinem nicht normierbaren Material - verdeutlichen, dass dieser
Normierung Grenzen gesetzt sind.

Dic cingeleiteten Zugkrifte werden iiber das Zugglied und
den Verankerungskdrper an die Verankerungszone abgegeben
und spannen so die verankerte Zone vor. Von allen moglichen
Ankern sollen hier nur die typischen Merkmale der Anker
behandelt und die normierten Anforderungen, die an den
Anker gestellt werden, besonders hervorgehoben werden.
Lage, Neigung und Ankertyp sind weitgehend von der Auf-
gabe her bestimmt. Dass die Zuverlssigkeit der Erstellung und
letztlich der Erfolg auch von einer guten Equipe unter der
Leitung des Bohrmeisters abhangt, sei auch noch erwihnt.

Sicherheit
Fiir die Bemessung eines Ankers hat die Grosse der
Sicherheit, die dem Anker zugrundegelegt werden muss, immer

verankerte Zone

Bild | D

renden im Grundbau bringen es mit sich, dass
unsere Bauwerke im allgemeinen auch immer tewrer werden, was
im iibrigen nicht nur das Bauingenieurwesen betrifft.

cine zentrale Bedeutung. Zur besseren Erfassung des Sicher-
heitsgrades sind die Anker in der Norm in tempordre und
permanente Anker unterteilt und zudem noch drei Geféhrdungs-
grade definiert. Aus dieser Kombination ergeben sich folglich
sechs verschiedene Sicherheitsgrade. Weiter ist zu unterscheiden
zwischen der Sicherheit des Ankers selbst und der Sicherheit
des verankerten Bauwerkes gegen Gleiten. Sie sind in den
Tabellen 1 und 2 zusammengestellt.

Tabelle 1 (Tabelle 5 der Norm). Sicherheit S in Abhangigkeit von
und a

Gefiihrdungsgrade Temporiire Anker Permanente Anker
Anker-

Klasse klasse

Anker, deren Versagen geringe

Folgen hiitte und die Gffentliche

Sicherheit und Ordnung nicht

storenwiirde 1 13 4 16
Anker, deren Versagen betriicht-

liche Folgen hitte, aber die Gffent-

liche Sicherheit und Ordnung

nicht storen wiirde 2 15 5 18
Anker, bei deren Versagen

schwere Folgen sowie Storung

der ffentlichen Sicherheit und

Ordnung zu erwartenwiren 3 18 6 2,0

Stltzwande im Boden: ubliche
und Gefahr-
dungsgrade. Die Sicherheiten sind ublich fir Stutzwande in
Lockergestein und gelten nurfir Berechnungsmethoden, bei denen
Instabilitat des Gleitkorpers bei der Sicherheit £~ 1 eintreten
wirde. Sie gelten nur im Einflussbereich des Bauwerks

Tabelle 2 (Tabelle 6 der Norm).
i it £ in igkeit der

Gefiihrdungsgrade Temporire Anker Permanente Anker
ke . Anker- F

Kklasse klasse

Anker, deren Versagen geringe
Folgen htte und die ofentliche

Sicherheit und Ordnung nicht

storen wiirde 1 12 4 14
Anker, deren Versagen betricht-

liche Folgen hatte, aber die offent-

liche Sicherheit und Ordnung

nicht storen wiirde 2 13 5 14
Anker, bei deren Versagen

schwere Folgen sowie Storung

der diffentlichen Sicherheit und

Ordnung zu erwarten waren 3 14 6 15




Bild 3. Beispicle, die nicht durch die normicrte Sicherheitsdefinition
7¢/= erfasst werden kénnen

>R>F>F

Bild 4.
in einem labilen Hang mit homogenem Boden, d.h. a ~ o

Betrachtung der Sicherheitsgrade F; verschiedener Gleitflichen

Die Sicherheit S des Ankers ist definiert als das Verhaltnis

zwischen Tragkraft ¥y und der Gebrauchslast Vo, d. h.
= VulVa.
Dic Si it des gegen Gleiten,

F, hingegen ist definiert als das Verhaltnis der Scherfestigkeit =7
des Baugrundes zur Scherspannung <, d.h. F

Diese F kénnen auch fiir andere Bau-
werke im Grundbau iibertragen werden. Auf die
verschiedenen Auslegungen des Sicherheitsgrades F soll hier
kurz eingegangen werden. In Bild 2 ist die Definition des

w5l

Bild 2. Einfluss derDefinition des Sicherheits-
grades auf die errechnete Grosse von F, dar-
gestellt anhand cines Beispieles mit zunehmen-
dem Verhiiltnis der Ankerkraft ¥ zur Masse G.
Fiir V= 0istF = F

Sicherheitsgrades in beiden, bisher gebriuchlichen Versionen
wiedergegeben. Es geht daraus hervor, dass beide Sicherheits-
definitionen identisch sind, solange nur das Gleichgewicht des
Kérpers betrachtet wird. Wirkt hingegen auf diesen gleitenden
Kérper zusitzlich eine dussere Kraft, wie z. B. eine Ankerkraft,
50 wird im einen oder anderen Fall die Wirkung anders inter-
pretiert, was natiirlich zu einer Divergenz in der Grosse des
Sicherheitsgrades fiihrt. Diese Divergenz ist um so grosser, je
grosser die dussere Kraft ¥ - in unserem Falle die Ankerkraft —
im Verhiltnis zur Masse des gleitenden Korpers G steht. Dies
geht aus Bild 2 deutlich hervor, wobei zu erkennen ist, dass
auch die Richtung & der dusseren Kraft unterschiedliche Aus-
wirkungen auf die Sicherheit hat.

Die Definition des Sicherheitsgrades als Verhiltnis der
Scherfestigkeit zu Scherspannung ist kongruent zu den iiblichen
Definitionen der Sicherheit im Bauingenieurwesen. Dass die
Sicherheit gegen Unendlich ansicigen kann, ist auch nicht
weiter erstaunlich. Wenn die ankerkrafi so gross wird, dass
der Anteil Vs, d.h. die arts gerichtete K
aus dem Anker, die Schubkraft Gs des Korpers aufhebt, er-
halten wir in der Tat eine unendliche Sicherheit gegen Gleiten,
im Gegensatz zur andern Definition, die in diesem Fall einen
endlichen Wert aufweist. Diese Sicherheitsbetrachtung allein
geniigt aber nicht. In speziellen Fillen — hier als Beispiel- die
Berechnung eines «Sargdeckels» im Felsbau oder die Sanierung
ciner Unterfithrung gegen Auftrieb durchAnker (Bild 3)- muss
die Sicherheit durch eine Kriftebetrachtung ermittelt werden.

Die angegebenen Sicherheitsgrade gegen Gleiten diirfen
nicht willkiirlich interpretiert werden, wie die niichsten Bei-
spiele zeigen sollen. Bild 4 zeigt einen Anschnitt in einem quasi-
labilen Hang. Der Anschnitt selbst wird durch eine verankerte
Stiitzkonstruktion 6rtlich stabilisiert. Wollte man hier die
Anker so bemessen, dass die Stabilitit des gesamten Hanges
den geforderten Sicherheitsgrad erfiillt, dann hitte dies sicher
eine umfangreiche Sanierung zur Folge. Ja, man kann sagen,
das Unterfangen ist unmoglich. Eine Gleitfldche, die gerade
oberhalb der Stiitzkonstruktion verlauft, wird durch die Kon-
struktion kaum beriihrt, bzw. das Abgleiten dieser Masse
wiirde kaum verhindert. Diese Gleitfliche weist den urspriing-
lichen Sicherheitswert auf, der die Stabilitat des Hanges schon
seit Jahrhunderten bestimmte. Somit ist nach menschlichem
Ermessen hier auch kein Abgleiten zu befiirchten. Die un-
mittelbare Konstruktion hingegen muss auf Grund der ge-
forderten Sicherheit ausgebildet werden.




Tabelle 3. Beziehung zwischen den Ankerkraften

Temporiire Anker Permanente Anker

Ve <095 Vs Vp< 095 Vs
Ve 2 LIS Ve Ve 2140 Vi
[ZE Ve< 1S Ve

075 Vi

Vo < 075Vt
Es bedeuten:
v = Ankerkraft

Tragkraft des Ankers, kleinerer der beiden Werte
Vzund Vi

Bruchkraft des Zuggliedes (Nennwert)
Grenzkraft des Verankerungskorpers

Priifkraft bei Ankerversuch und Spannprobe
rechnerische Gebrauchskraft

Vo = F.-co  Spannkraft zur Zeit 1 — 0

Vs = Fo-o20 Kraft bei der Spannung im Zugelied von o2.0
(Nennwert der Streckgrenze)

Va ei A un

Fs Querschnittsfliiche des Zuggiedes

Andersist der in Bild 5 dargestelite Fall. Wird cine hang-
parallele, cbene Felsschichtung angeschnitten, so ist — durch
die Beseitigung des Fusses — der gesamte Hang instabil ge-
worden, und die Sicherheit fiir das Bauwerk verlangt hier die
Stabilisierung des gesamten Hanges. Dass diese Uberlegung zu
ciner anderen Losung fiihren kann oder sollte, zeigen ver-
schiedene Beispiele aus der Praxis.

Bemessung

Wie weit diirfen Anker beansprucht werden? Tabelle 3
zeigt die zulissigen Grenzen. Die Bezeichnung des Ankers
erfolgt nach Norm durch Angabe seiner maximalen Priif-
kraft ¥, und seines Aufbaus.

Wie ist ein Anker zu bemessen? Das Zugglied aus nor-

Tabelle 4. Tragkraft und Verankerungslénge im Boden (oben)
und im Fels (unten). Tabellen 3 bzw. 4 der Norm
Bodenart Tragkraft Vi Verankerungs-
Lockere Lagerung Dichte Lagerung linge v
Kiessand bis 600 kN bis 1000 kN
(bis 60 t) (bis 100 t) 4.7m
siltiger Sand bis 400 kN bis 600 kN
(bis 40 t) (bis 60 t) 4.7m
Gesteinsart Tragkraft Vv Verankerungs-

stark gekliifter wenig gekliiftet linge lv

Granit, Gneis, Basalt,  bis 2000 kN bis 4000 kN

harte Kalke und harte  (bis 200 ) (bis 400 1) 4.7m
Dolomite

Weiche Kalke, weiche  bis 1200 kN bis 2000 kN
Dolomite, feste Sand-  (bis 120 ) (bis 200 t) 4.7m

seine

Tabelle 5 (Tabelle 1 der Norm)
suchsankern

Empfohlene Anzahl von Ver-

Anzahl Anker, deren Anzahl Versuchsanker pro Untergrundbereich

gemiiss 341

im fir
Untergrundbereich liegen  Klasse |

Klasse 2und 4 Klasse 3, 5,6
bis 20 keine keine 3
iiber 20 1%d. Anzahl, 1,5%d. Anz, 2% d. Anz,
i mind. aber 3 mind. aber 3

Tabelle 6 (Tabelle 2 der Norm). Ubersicht iiber die besonderen
Anforderungen an permanente Anker

miertem Material kann bemessen werden. D
kérper, der in der Lage sein soll, diese Krafte in den Boden zu
iibertragen, kann nicht formelmassig bestimmt werden, Hier

kénnen hochstens praktische Angaben zur Bemessung heran-
gezogen werden, wie sie in Tabelle 4 fiir die Tragkraft v und
die Verankerungslinge Z» angegeben sind. Wie kann man sich
nun aus diesem Dilemma befreien? Damit der Verankerungs-
Kkérper bemessen werden kann, schligt die Norm vor, Ver-
suchsanker vor dem Beginn der Bauarbeiten auszufiihren.
Die Anzahl der Versuche wird hier in Tabelle 5 in Abhin-
gigkeit der Gefihrdungsgrade, die wir schon kennengelernt
haben, angegeben. So sind zum Beispiel fiir Klasse 3,5 und 6
immer drei Anker vorgesehen und wenn iiber 20 Anker
angebracht werden, sollen ungefihr 2%, der Anzahl der Anker
als Versuchsanker ausgefiihrt werden.

Ein ganz besonderes Kapitel betrifft die besonderen An-
forderungen an die permanenten Anker. Permanente Anker
lassen sich von den temporiren Ankern nicht allein auf Grund
der erhdhten Anforderung hinsichtlich des Sicherheitsgrades
unterscheiden. Wie aus Tabelle 6 hervorgeht, haben sie noch
weitere besondere Anforderungen zu erfiillen, die als zusitz-
liche Massnahmen neu in die Norm aufgenommen wurden.
Dazu kommen noch die Anforderungen in bezug auf Kor-

i Als wichti; T gilt: jeder perma-
nente  Anker muss ersetzbar sein. Diese Forderung ist
imperativ. Der Ingenieur muss sich also bei der Wahl seiner
Konstruktionsmittel dieser Tatsache von vornherein bewusst
sein. Da normalerweise die Ankerkopfe nicht sichtbar sind,
kann es vorkommen, dass bei einem verankerten Bauwerk die
Anker in Vergessenheit geraten, eine Missachtung, die mit der
Zeit teure Sanierungsarbeiten verursachen kann. Die Forde-
rung wirkt sich auf die Uberwachung und ebenfalls auf die
Zahl der Anker aus, die unter Kontrolle bleiben sollen. Die
erhohte Sicherheit, die spezielle Ausbildung und nicht zuletzt

Massnahme Klasse 4 Klasse S Klasse 6
er Verankerungs-

Ersetzbarkeit notwendig notwendig notwendig

Uberwachung der Deformationen empfohlen notwendig notwendig

Kontrollanker fiir Kraftmes sung

~ Anzahlin % aller Anker keine ca.5%  ca10%

Sicherheiten siche 34 siche 34 siche 34

Bild 5. Einfluss emnes Anschnittes in einem Hang mit ciner Fels-
schichtung parallel zur Oberfliche fiir & ~ &

die besonderen Anforderungen an permanente Anker miissen
2u ihrer Verteuerung fiihren.

Priifung

Wie soll nun das Tragverhalten der Anker gepriift werden,
damit sie den gestellien Anforderungen auch gerecht werden?
Die Norm schreibt vier Bedingungen vor, die durch Mes-
sungen beim Spannen der Anker erfiillt werden miissen. Der

[



Zweck der cinzelnen Priifungen kann kurz wie folgt charak-
terisiert werden:

®: Kriechgrosse, R
Bedingung (@): Wiederbelastbarkeit
Bedingung (3 Krafteinleitung

Bedingung @): bleibende Deformation

Aus der Prinzipskizze (Bild 6) gehen
mationen beim Spannen eines Ankers hervor. tritt
ein Nachgeben der Auflagerung As auf, z. B. der Wand gegen-
iiber dem Boden (mégliche Setzung), anderseits ein Nachgeben
der Verankerungszone infolge der eingeleiteten Kraft, die zur
Vorspannung der verankerten Zone fiihrt und zum dritten eine
elastische Verlingerung Ale des Zuggliedes. Aus diesen Gréssen
kénnen die gestellten Bedingungen ermittelt werden. Die
Messung der rechnerischen elastischen Verlangerung A/r des
Ankers unter der Priifkraft muss die gestellten Genauigkeits-
anforderungen erfiillen. Von einem Fixpunkt aus wird im Falle
einer nachgiebigen Ankerplattenunterlage die Setzung As ge-
messen. Die Messung von A/ ist meistens nicht direkt méglich
und wird z.B. iiber den Kolbenhub A/ bestimmt, wobei die
elastische Deformation Aless der Spanneinrichtung zu beriick-
sichtigen ist. Die bleibende Deformation /s und die elastische
Deformation Al werden errechnet. Die Messanordnungen sind
sehr unterschiedlich, nicht allein zwischen Fels- und Boden-
ankern, sondern auch im System, das zur Anwendung gelangt.
Weiter verhalten sich die zu verankernden Bauteile bei der
Belastung unterschiedlich. Eine feste Wand. z.B. eine Schlitz-
wand, kann durch die Riickverankerung in der Regel kaum
Deformationen im Boden verursachen, hingegen ist der Triger
einer Riihlwand als sehr ﬂcxlbcl zu be(rdc]nen Die \lorm h:.l]l
die absolute G und relative G
fest. Sie sind in Bild 6 angegeben.

Die Norm beschreibt, welche Messungen bei den ein-
zelnen Versucher sind, beim Ankerversuch, wie
bei der ausfiihrlichen und der einfachen Spannprobe. Die
genaue Anordnung der Messeinrichtungen ist von Fall zu Fall
jedem System anzupassen. Einfliisse der Temperaturen diirfen
insbesondere fiir Messungen iiber lingere Zeit nicht ausseracht
gelassen werden, bzw. miissen so weit als méglich ausge-
schaltet werden. Im weiteren sind die
geben, die erfiilllt werden miissen, damit der
Funktion erfiillen kann.

= Ol - Blesp- O5 Bewegung Ankerkopfes zum

ole = elostische Deformation
Olesp= elastische Deformation der Spanneinrichtung
Oly = blebende Deformation

V= Ankerkraft, V, = Prifkraft

Die umfangreichslen Untersuchungen werden an Ver-
denn diese Messresultate liefern
auch die Grundlagc fiir die auszufiihrenden Anker. Sind vor-
gingig keine Versuchsanker ausgefiihrt worden, kénnen
auch eine Anzahl von ausfiihrlichen Spannproben zu soge-
nannten Versuchsankern erklart werden mit der entsprechen-
den Versuchsdurchfithrung. Die Kraft wird in eine grossere
Anzahl Stufen AV bis Erreichen der Tragkraft ¥, unterteilt,
wobei in den einzelnen Stufen eine vorgeschriebene Zeit At ab-
zuwarten ist. At soll je nach Baugrund verschieden gewahlt
werden: fiinf Minuten bei Fels und nicht bindigen Boden, 15
Minuten bei leicht bindigen Boden, Stunden bis Tage bei nor-
malkonsolidierten Tonen, also jungen Ablagerungen. In der
Zeit At muss die Forderung AV'/V, bzw. AlYJAl: < 2%
erfiillt werden.
Aus vielen Messresultaten von Boden- und Felsanker-
dass

die hier normierten Werte, den Anforderungen an das Trag-
verhalten nicht geniigen. Damit Anker mit anfinglichen
Unregelmiissigkeiten nicht aus der Priifung fallen und dem
Verhalten des Bodens mehr Rechnung getragen wird, soll die
Beobachtungszeit At auf 3 x At bis 10 x At ausgedehnt
werden. Damit wird der Messverlauf besser erfasst, wie dies
aus Bild 7 hervorgeht. Bei der Priifung von Versuchsankern
sollte die Zeit At bis 10 x At verlingert werden, auch wenn
die Bedingung I nach 5 bzw. 15 Min. erfiillt ist.

Die Kontrolle kann entweder durch den Abfall der Last
bei konstanter Deformation oder umgekehrt durch Messung
der Deformation bei konstanter Kraft vorgenommen werden.
Im ersten Fall handelt es sich um die Bestimmung der Relaxa-
Honsgrdsse, im zweiten hingegen um die Kriechgrdsse. Beide
Methoden werden in der Norm als gleichwertig zugelassen
die Anforderungen sind fiir beide die gleichen.

Der Grund zu diesem Verhalten des Ankers liegt weit-
gehend in den elastisch-plastischen Figenschaften des Unter-
grundes. Geht man von der Annahme aus, der Kraftabfall
bzw. die Defor ~ mit logarithmi Mass-
stab fiir die Zeit - neh einer M linear
zu, muss der Verlauf innerhalb der angegebenen Neigung
dieser Geraden liegen. Ausserhalb dieser Neigung ist ein Anker
nicht mehr tragfihig genug, d.h. die Deformationen bzw. der
Kraftabfall werden als zu gross betrachtet.




Auf die Angabe der Anfangszeit zum Festhalten von At
wurde verzichtet. Diese Zeit ist theoretisch schwer zu erfassen
und wird praktisch auch von der Belastungseinrichtung diktiert.
Nach Bild 7 wird fiir die Zeit At = 5 Min. erwartet, dass die
Laststufe AV in der Zeit von 30 s aufgebracht sei und fiir den
Fall von At = 15 Min. die Belastung in weniger als 14 Min.
erfolgt. Eine Extrapolation - falls iiberhaupt mdglich - kann
aufgrund dieser halblogarithmischen Darstellungen zeigen,
dass 10% Reduktion der Last bzw. Zunahme der Deformation
ungefahr nach einem Jahr erreicht ist. Die nichsten 5% Kraft-
verlust bzw. 5%, Zunahme der Deformation werden erst in
25 Jahren erreicht. Im Gegensatz zur DIN-Norm wird hier
direkt die Neigung ¢ als Maximalwert definiert. Die DIN 4125
schreibt dagegen ein zulissiges Kriechmass A5 von 2 mm vor.
k. ist definiert als ks = (Ali — Al2)/(log /1), dabei ist Al die
gemessene Deformation.

Zur weiteren Auswertung und insbesondere zur Bestim-
mung der max. rulissigenn Ankerkraft bei ks = 2 mm muss ks
in Funktion der Ankerkraft aufgetragen werden.

Hingegen werden fiir die Priifung nach der Norm SIA 191
sowohl die zulissige Kriechgrosse als auch die zulissige
Relaxationsgrosse fir den Anker vor Versuchsbeginn aus den
Charakteristiken errechnet und im Protokoll eingetragen, so
dass die Messgrossen sofort iiberpriifbar sind.

Die Kriech- bzw. Relaxationsgrosse ist von der freien
Linge des Ankers und seiner Beanspruchung abhingig
«Kurze» Anker werden strenger bewertet als «lange», doch
weisen diese auch eine gréssere Deformationsreserve auf als
kurze Anker. Diese Wechselbeziehung ist bewusst in die Norm
eingegangen.

Wihrend der Ausarbeitung der Norm konnten Versuche
an Ankern mit unterschiedlicher Linge durchgefiihrt werden.
Auch T in normalk idiertem Ton - siehe
Erlduterungen zur Anwendung der Norm SIA 191, Mitteilung
98 der Schweiz. Gesellschaft fiir Boden- und Felsmechanik
von P. Honold - sind mit den Anforderungen der SIA-Norm
gepriift worden. Beanstandungen konnten alle durch Um-
stellungen im Injektionsverfahren behoben werden. Damit fiir
alle Anker die gleichen Deformationsreserven vorausgesetzt
werden kénnen, miissen am Bauwerk alle Anker die gleiche
freie Lange aufweisen.

Bei Boden mit grossen Entspannungsdeformationen
werden die «kurzen» Anker iiberspannt, bevor die «langen»
zusitzlich beansprucht werden. Der normalerweise unbekannte
Spannungszustand im Boden kann nach erfolgten Defor-
mationen in den Erddruck iibergehen. Dabei muss die Span-

Bild9. Schematische Darstellung der Kraft-
cinleitung iiber das Zugglied in die Veranke-
rungszone, mit der geforderten effektiven
freien Linge /; und den Bedingungen zur
Kontrolle der Grosse der eingeleiteten Kraft
und deren zuverlassigen (bertragung in den
Verankerungskorper

{Kriechen]
(Reloxotion)

Kraft = konstant
; Deformation = konstant
30

W 18 45 2m0 7t30° 25t
S 15 50 2%30 8
15" Tat Fat _10a0 _30el 0%t
2 logt

2%

= 2%

%

_— §
5%
von Yol fiir Kraft konst
resp. Vy fur Deformtion konst
PE—— g & ca15% in 25 Johre
ey ot = 5Min fir Fels u. nichtbindige Boden
7 at = 15 Min fur leichtbindige Boden
Reloxationsgrosse § =t
Tog 2/r, at = Stunden fir normatkonsolidierte Toma

Bild 7. Zewtliches Verhalten cines Ankers infolge der Krafistufe AV, fiir
Kraft konstant (Kriechen) bzw. Deformation konstant (Relaxation) mit
der K und der im log.

Bild 8. Schematische Darstellung des Kraft-Deformations-Diagrammes.
bei konstanter Kraft und konstanter Deformation, sowie anschliessender
Entlastung und Wiederbelastung (mit der Grésse von Al bzw. AV’ im
Zeitinterva 1 Ar). Links: konstante Kraft, rechts: konstante Deformation

nungsumlagerung ohne Schaden zu verursachen vor sich
gehen. Deshalb sind die Deformationen cinzuplanen, was
zwangsliufig zu gleichen freien Ankerlingen fiihrt. Nur
dadurch kann die vielgepriesene «kameradschaftliche Verbun-
denheit» auch bei Verankerungen ohne zu grosse «Spannungs-
differenzen» spielen.



Die 2. Bedingung, die Wiederbelastbarkeit, betrifit die
Neigung der Entlastungs- und d.h
tgaz/ tg  soll grésser als 0,9 sein (siche dazu Bild 8).
Entlastung und Wiederbelastung ist notwendig, um den
elastischen Anteil der Deformation zu bestimmen. Dieser
Belastungswechsel nicht nur dic Wiederbelastbarkeit des
Ankers als zusiitzliche Relaxations- bzw. Kricchkontrolle,
sondern ist zudem auch als erster Schritt ciner dymanriscien
Priifung der Tragféhigkeit des Ankers zu werten.

Die 3. Bedingung, die Krafteinleitung, hat zum Ziel - wie
die Kurzbezeichnung aussagt —, dic Einleitung der aufge-
brachten zu kontrollieren. Damit die Kraft, die

plastischen Deformationen aus den Messungen errechnet
werden. Von der aufgebrachten Kraft muss mindestens
ankommen (Bild
grosser sein als
;. Sie darf aber auch nicht
grosser sein als die rechnerische Linge plus die Hilfte der
Verankerungsstrecke /». Wird hingegen die Kraft iiber den
Ankerfuss eingeleitet, so darf die Linge das I,Ifache der
Verankerungsstrecke plus die rechnerische Linge betragen.
Durch diese Bedingung wird nicht nur die Krafteinleitung
kontrolliert, sondern sie garantiert auch die geniigende
Reserve von Haftung zwischen Stahl und Vermortelung, d.h.
sie schliesst cine Losldsung aus dem Verbund aus und ist
somit auch eine «Korrosionspriifung».
Dabei muss auch der Einhaltung der freien
Beachtung geschenkt werden. Diese Forderung darf nicht
dadurch umgangen werden, dass das Zugglied von der Injek-
tionsmasse isoliert wird, um dadurch bessere Resultate zu er-
zielen. Das Retourfliessen von Injektionsmaterial muss durch
Massnahmen verhindert werden. Andernfalls konnte
das Zugglied in die Verankerungszone cingeleitete
Kraft iiber den Injektionsmortel an den verankerten Bauteil
zuriickgegeben werden. Obwohl dieser Anker die Bedingung 3
erfiillen wiirde, wire in einem solchen Fall nur ein vor-
gespannter Zugpfahl erstellt worden und die Gesamtstabilitat
des verankerten Teiles unter dem Einfluss dieser Ankerkraft
wiire dadurch in
Schliesslich
mation -, die sich aus den Ankerversuchen und der ausfiihr-
lichen Spannprobeergibt (Bild 10). Sie ist eine charakteristische

Aus der Geraden A'=X ergimtsich
o ate = Langu us Ankers:
- F,
T

Es bedeuten
Quarschnitsflache des Zuggledes.
odl des Zuagliedes

F

3

A1,0) elastische Deformation des Zugaledes bei der Kaft V(X)
Ve Anfangskiaf
R Relbungskeaft (Abstand A - A7)

Grosse fiir den Boden. Sie muss bei den Ankerversuchen
werden und dient fiir die einfache Spannprobe zur
des Verhaltens der Anker. Die drei Priifungsarten

der Anker gehen deutlich aus den Bildern hervor. Durch diese

relativ einfachen Kontrollen ist es moglich, das Tragverhalten

Jjedes einzelnen Ankers zu testen und durch ein Protokoll - das

in der Norm als ist — festzuhalten.

Die Bilder enes
Ankers spiegeln deutlich die drei Spanntypen — Ankerversuch,
ausfiihrliche und einfache Spannprobe — mit der unterschied-
lichen Anzahl von Laststufen und Entlastungs- und Wieder-
belastungszyklen.

Berechung
Die Begrenzung der eingefiihrten Begrifie « Verankerungs-
zone» und «verankerte Zone» durch die Norm ist eine Folge-
aus der des Ankers, die durch die
3 gepriift und wird. Durch die Vor-
spannung ist in dieser ein Bruch aus-
zuschliessen, so dass der gesamte verankerte Kérper als Block
betrachtet werden kann. Ein Bruch ist folglich erst in der Ver-
ankerungszone moglich. Der Verankerungskérper ersetzt die
urspriingliche Ankerplatte im Boden. Wibrend in diesem
Falle die Krafteinleitung definiert war, ist die Einleitung tiber
den Verankerungskdrper nicht genau definiert. Die Norm geht
davon aus, dass mindestens 80%; der aufgebrauchten Anker-
kraft am Kopf des Verankerungskdrpers vorhanden sein muss,
fehlt jede Anforderung iiber die Verteilung der Kraft
Solche Messungen wiren ausser-
und kénnen nur fir vereinzelte Fille in

berechnung eingefiihrt werden.

Die Trennung zwischen Verankerungszone und ver-
ankerter Zone hat auch praktische Vorteile. Zum ersten wird
hier eine deutliche Kompetenztrennung zwischen dem Projekt-
verfasser und dem Unternehmer vorgenommen. Die Berech-
nung durch den Ingenieur liefert die erforderliche rechnerische
freie Ankerlinge und die Versuche die notwendige Ver-
ankerungslinge. Eine Anderung in der Verankerungslinge z. B.
hat keinen Einfluss auf die rechnerische freie Lange. Zum
zweiten steht die Moglichkeit offen, die Verankerung durch
neue Entwicklungen anders auszubilden.

Bei Gleitflichen innerhalb der verankerten Zone hin-
gegen sind die Ankerschnittkrafte zu beriicksichtigen. Die
Ankerkrifte ¥ sind von Fall zu Fall durch den Projekt-

wobei diese in folgenden Grenzen zu
V=Vvund V<F < Ve

Die rechnerische freie Ankerlinge kann mittels einer
Stabilitatsbetrachtung festgelegt werden. Die Berechnungs-
methode, die auf eine Bruchtheorie zuriickgeht (z. B. Stabilitdts-

bzw. der Deformationen der Wand. Die Entlastungs-
deformation kann im Lockergestein betrachtliche Ausmasse
annchmen und sollte nicht a priori vernachlissigt werden.
Dieses Problem bildete Gegenstand der Mit. 92 der Schweiz.
Gesellschaft fiir Boden- und «Tiefe Baugru-
Deformationen
zu vermeiden, miissen zusiitzliche Berechnungen vorgenom-
men werden. Die Abschatzung der rechnerischen freien
Lange kann am besten durch die Methode von Janbu
werden (vgl. Bild 14). Dazu wird diese

drei Lamellen ausgefiihrt. Die erste und die

letzte Lamelle werden durch ihre Reaktionen ersetzt, d.h. E.
und E,. Man konnte dies auch als einfache Blockmethode mit
drei eil Kérpern i Eaund E,werden mitden

Diagramm der
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Bild 11. Links: Ankerversuch mit konstanter Kraft. Rechts: Ankerversuch mit konstanter Deformation
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Bild 12. Links: Ausfibrliche Spannprobe mit konstanter Kraft Rechts: Ausfiihrliche Spannprobe mit konstanter Deformation

Bild 13, Links: Einfache Spannprobe
mit_konstanter Kraft. Rechts: Ein-

a fache mit konstanter
Deformation
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G effektives Gewicht der verankerten Zone
*
Eor © aktwer Erddruck, Horizontalkomponente
En¥ ¢ passwer Erddruck. Horizontalkomponente
w resultierender Wasserdruck
F Sicherheit gegen Gletten
* mit tg $/¢ und c/g gerechnet
B (Les6tg 8 Vne .
G tgok + Eqn+W-Egy i
Bild 14. Abschitzung der rechnerischen freien Linge /o (durch

Stabilititsbetrachtung, basierend auf der Formel von Janbu). Die
horizontale und dic passive Komponente des Erddruckes wurden mit
tg o'/F und ¢'/F errechnet

Bild I5. Beispiel zur Abschitzung der rechnerischen freien Ankerlinge
l1s nach der vereinfachten Formel von Janbu. Die Punkte auf den Linien
sind jeweils das Ende von /i bew. Anfang der Verankerungskinge

Bild 16. Stabilititsberechnung zur Kontrolle der freien rechneris chen
Ankerlinge bzw. der Gewihrleistung der Stabilitit durch die Einfihrung
der Ankerkraft in die Berechnung. Berechnung mit totaler Masse mit den
Wasserdriicken

um Freduzierten Scherparametern gerechnet, d. h. tg @’/ Fund
¢'/F. Liegt der Grundwasserspiegel sehr hoch, wie es hier im
Beispiel dargestellt ist, muss der resultierende Wasserdruck W
zusammen mit den zusétzlichen vektoriellen Sickerkriften J
ausserhalb der Wand belastend und innerhalb der Baugrube
entlastend - eingefiihrt werden.

Ist die Wand fiir die statische Beanspruchung optimal aus-
geniitzt, so sind die Widerstinde, die sie einem Gleitkdrper
entgegenstellt, relativ gering. Mogliche Fliessgelenke, die sich
infolge der Belastung einstellen, reduzieren den Einfluss der
Wand, d.h. der Wandwiderstand ist im Verhiltnis zur Masse
des abgleitenden Korpers klein. Unter Vernachlissigung des
Wandwiderstandes kénnen durch die Anwendung der ange-
gebenen Formel bei vor Sicherheit F
freie rechnerische Ankerlingen berechnet werden. lhre Enden
liegen alle auf einer Linie (kleine Kreise in Bild 15), die als
Trennlinie zwischen verankerter Zone und Verankerungszone
betrachtet werden kann. Die Masse G ist als Funktion der
Linge L auszudriicken. Diese Trennlinien werden fiir ver-
schiedenc Tiefen bestimmt und die max. freie Ankerlinge auf-
grund der Umhullenden ermittelt. Die starke Zunahme des
passiven Erddruckes E, hat zur Folge, dass der Nenner in der
obigen Formel immer kleiner wird, d.h. fiir eine Gleitfliche
unterhalb der Spundwand wird die Sicherheit grosser als fiir
eine Gleitfliche innerhalb der Einspannung der Wand.

Wie das Beispiel zeigt, die berechneten Liingen fiir
cine angenommene Tiefe des von Gleitfliiche
und Wand mehr oder weniger auf Geraden. Fir den
praktischen Fall ergibt die Berechnung zweier Punkte und ihre
geradlinige Verbindung eine rasche erste Bestimmung des
Bereiches, in dem die Verankerungszone liegen muss. Jede
dieser muss bei Vor von einer
Kohision ¢’ durch Iteration gefunden werden, doch ist diese
Ausgleichung relativ rasch erreicht. Auf einem kleinen Hand-
rechner kann diese Funktion programmiert werden, so dass
diese Arbeit relativ einfach ausgefiihrt werden kann.

Der Nachweis der freien rechnerischen Ankerlinge muss
durch Stabilitétsberechnungen erbracht werden (Bild 16 und
17). Hier zeigt sich, dass es keine Rolle spielt, ob das Gewicht
des abgleitenden Korpers unter Auftrieb inklusive Sicker-
stromungskrifte im Falle von vorhandenem Wasser, oder mit
totalem Gewicht unter Beriicksichtigung aller Wasserdriicke
gerechnet wird. Es ist klar, dass diese beiden verschieden-
artigen Betrachtungen nur dann zu gleichen Resultaten fiihren,
wenn in den einzelnen Lamellen fiir die Berechnung sdmtliche
Schnittkréfte auch mitberiicksichtigt werden. Eine Aussage
dariiber, welche Wasserdriicke in die Berechnung einzufiihren
sind, ist nicht einfach. Sie fallen verschieden aus, ob man sie

Bild 17. Dito Berechnung mit der Masse unter Auftrieb und der
vektoriellen Stromungskraft J/



Ankerkraft aus_Stabilitatsberechnung _(Fellenius)

7 Summe oller Schubkrctte PR-
R Summe oller Scherwicerstande o
F- Sicherheit gegen Abgleiten T

= FrcosEe sin€ g8’

Ankerkraft aus_Stabilitdtsberechnung {Janbu)

. Summe dller Schuskrstte V. EL-R
R: Summe oller Scherwiderstonde 5
F Sicherheit gegen Abgleiien

o) = [F(1-18 1g=) +tg tg#]cosd

175

90° 0° 30° CO 90°
Bild 18 Ermittlung der notwendigen Ankerlraft aufgrund des Faktors
ar. Methode Fellenius, ir bestimmtes T und R. Der Sicherheitsgrad £
ist vorgegeben, der Neigungswinkel 3 des Ankers bzw. e, der Winkel
zwischen Ankerrichtung und Gleitfiiche wird gewahlt

aus einem Sickernetz entnimmt oder ob die Wasserdriicke nur
aus cinem lincaren Druckabbau berechnet werden. Die zu-
treflendere Aussage muss aufgrund des Baugr ab-
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geschiitzt werden. Fiir das in den Bildern 16 und 17 dargestellte
Beispiel wurde angenommen, die Gleitfliche schneide den
unteren Fusspunkt der Spundwand.

Auch bei der Stabilitétsberechmung gelten die gleichen
Uberlegungen, wie schon bei der einfachen Methode der
Bestimmung der freien Ankerlinge. Schneidet die Gleitfliche
die Wand, sind evtl. die iderstinde zu beriicksichti
Welche der mdglichen Gleitflichen zu untersuchen sind, hiingt
weiter auch von der Geometrie der Baugrube ab.

Mit welcher Methode sollen nun hier die Gleitflichen
berechnet werden? Die Norm lisst die Methode offen, verlangt
hingegen, dass nur solche Berechnungsmethoden zur An-
wendung gelangen sollen, bei denen Instabilitit des Gleit-
korpers bei der Sicherheit F ~ | cintreten wiirde. Bei uns
fallen unter diese Klausel: die AMethoden von Fellenius, Bishop
und Janbu. Nach Ausfiihrung der Stabilititsberechnung und
wenn die Summe der Schubkrifte und die Summe aller Scher-
widerstinde bekannt ist, ldsst sich aufgrund einfacher Dia-
gramme, die hier in Bild 18 fiir die Methode von Fellenius an-
gegeben sind, die notwendige Ankerkraft ¥berechnen (Bild 19
fiir die Methode von Janbu). Die diesbeziiglichen Diagramme
fiir Fellenius und Janbu konnen ohne weiteres mit einer Genau-
igkeit von < 19 fiirweite Bereiche interpoliert und extrapoliert
werden. Da die Norm die verlangte Sicherheit vorschreibt,
kann die Berechnung nach Janbu mit der Annahme des ver-
langten F ohne Iteration vorgenommen werden. Auch in
diesem Falle kann der Einflussfaktor as rasch ermittelt werden.
Der Vorteil dieser Diagramme liegt nicht allein darin, aus

o050 L

Bild 9. Wie Bild I8. Bestimmung von as, Methode Janbu

ihnen maglichst rasch die notwendigen Ankerkrifte zu er-

mitteln, sondern sie geben auch an mit welcher Neigung die

Anker zu legen sind, um sie optimal auszuniitzen. Bei Fellenius

wie bei Janbu sind sowohl der Reibungsanteil als auch die
des Ankers beriicksichti
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An dieser Stelle sei noch den Mitgliedern der Kommission
191 fiir die kollegiale Zusammenarbeit gedankt. Einen be-
sonderen Dank gebiihrt den zustindigen Instanzen der SBB,
die auf der Ausbaustrecke Zirrich—Kloten die Ankerpriifung
und die Spannproben nach dem Vorschlag der SIA-Kommis-
sion vorgeschrieben haben. Dadurch konnte Perer Honold,
dipl. Ing., Mitarbeiter am Institut fiir Grundbau und Boden-
mechanik (IGB), wertvolle Hinweise fiir die Ausarbeitung der
Norm sammeln.
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DIE BERECHNUNG DER FREIEN ANKERLANGE BEI VERANKERTEN BAUGRUBENWANDEN
UNTER BERUCKSICHTIGUNG DER NEUEN SIA-NORM 191, BEISPIEL

Von Jachen Huder, Robert Amold, Ziirich

1. EINLEITUNG

Der vorliegende Artikel ist eine Erginzung zu den Ausfiihrungen
von J. Huder iiber die neue SIA-Norm 191, Boden- und Fels-
anker (Friihjahrstagung vom 21./22. April 1978 in Lausanne). Er
befasst sich mit der Berechnung der freien Ankerlinge bei ver-
ankerten inden_unter igung der SIA-Norm
191. Anhand eines ausgewdhlten Beispiels wird die Stabilitit des
Systems Wand-Anker-Boden untersucht und daraus die erforder-
liche freie Ankerlinge bestimmt. Die dargestellten Berechnungen
haben dabei nicht so sehr die Vollstindigkeit zum Ziel, sie sollen
vielmehr die prinzipielle Anwendung der Methoden verdeutlichen.

2. BERECHNUNG DER WAND

2.1 Hydraulischer Grundbruch

Die angenommene Wandeinbindetiefe T — 8 m, ergibt fiir die
Baugrube von Figur 1 folgende Sicherheit Fyy gegen hydraulischen
Grundbruch:

Angenommene Sicherstromung S

Wasserspiegeldifferenz ~ hy, = 5 m
Wandeinbindetiefe T 8m
- . _ Y _ 10kNmd
Kiitischer Gradient Skt = 3 = Jgjn/mo
Mittlerer Gradient | 'w s
entlang Stromlinie S ™ = 42T 21
Sicherheit gegen Tirit
hydraulischen Grundbruch  Fij = ——— = 4.2

m

+0m OK Terrain
'2

2.2 Belastung der Wand

Die Ermittlung der Erddruckverteilung erfolgt nach SIA 191/3.21.2
(Rechteckverteilung nach Terzaghi/Peck, 1967).

nach
Coulomb

Erddruck 8= 23® Ky =028

Erdwiderstand  8p = -1/2 @ Kpp = 4,81

Partialsicherheit fiir Erdwiderstand Ep: m = 1,5

2.3 Statik der Wand

Die Berechnung ist nach dem Ersatzbalkenverfahren von Blum fiir
die einfach abgestiitzte, unten voll eingespannte Wand durchge-
fiihrt. Mit den Belastungen aus Erd- und Wasserdruck und der
Ankerlage auf Kote ~3 m betrigt die erforderliche Einbindetiefe
T ~ 8 m und die horizontale Ankerkraft pro Laufmeter Wand
[m’] V4 = 191 kN. Das maximale Feldmoment Miax = 205
KN m/m’ liegt auf Kote -7 m, das maximale Einspannmoment
Minax = 205 kN m/m’ auf Kote -13,2 m.

Aus der Dimensionierung resultieren fir die beiden Varianten
Spundwand und Schlitzwand folgende Wandprofile :

-3m GW Spiegel
n piege!

f

Baugr sohle higi
-8m GW Spiegel Bedsk

homogen, isotrop

& kN/m? (0.5 t/m2)
T #e30"
hoa ‘L ¥ix 20 kN/m3 (20 t/m?)

= 10kN/m? (10t/m?)

]
Fig. 1 Baugrundmodell

Die Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch Fyy = 4,2 ist fiir
die Verhiltnisse, wie sie in Figur 1 dargestellt sind, geniigend.
Die getroffenen Annahmen sowie weitere mogliche Untersuchun-
gen werden hier nicht ersrtert. Sie sind von Fall zu Fall dem zu-
treffenden Baugrundmodell anzupassen.

Spundwand

Gewihltes Profil Larssen 111

Stahl St Sp 45

zuliissiges Moment Mzyl = 216 kN m/m’

Schlitzwand

Gewiihlte Wandstirke d = 0,60 m

Stahl O zul = 200 N/mm2

Beton (PC 350 kg/m3)  Op zui = 6,5 N/mm2

Statische Hohe h=08m .
i po038% o 0p
Zugarmierung Fe = 21 em2
Druckarmierung Fp = 4 cm2

Betonspannung Op = 6,2 N/mm2

Eine Optimierung des Wandquerschnittes wird hier nicht durch-
gefihrt.

3. STABILITAT

Die Untersuchung der Stabilitit einer verankerten Baugrubenwand
erfolgt nach den iiblichen bodenmechanischen Berechnungsmetho-
den. Die Sicherheit F gegen Instabilitit (Gleiten) wird als Ver-
hiltnis von Scherfestigkeit zu Scherspannung definiert, wobei
mit F = | ein labiler Zustand herrscht. Die Grosse des Sicher-
heitsgrades richtet sich nach dem Gefihrdungsgrad und der Ver-
wand (SIA 191/3.42)

er pr
Fiir das Beispiel wird F = 1,3 gewihit.



3.1 Scherfestigkeit/Wandwiderstand

Der Boden wird mit folgenden Scherfestigkeiten charakterisiert:
Reibungswinkel ® = 30° Kohision ¢’ = § kN/m’

Der Wandwiderstand wird gleich dem abgeminderten Schubwider-
stand gesetzt und ergibt fir die beiden Varianten (Spundwand,
Schlitzwand) folgende Werte pro Laufmeter Wand [m’]

Spundwand
Larssen III, St Sp 45
05 = 265 N/mm? (Mindeststreckgrenze)
F = 19700 mm2/m’ (Querschnittsfliche)

Fiir den plastischen Schubwiderstand S’ wird nur die “'Stegfliche
Fg” beriicksichtigt

s ~ 9000 mm2/m’ (Stegfiche)
FF ~10°700 mm2/m’ (Flanschfliche)
Mit der reduzierten Stegfliche F§ = Fg/1,15. (Querschnittsfaktor
52 = 1,15, neuer Vorschlag SIA 161) und der Fliessspannung g Fig. 2: Gewahlter Gleitkreis fiir die Stabilitdtsberechnung
betrigt $”: mittels Lamellenverfahren
Fs

= — T = F§'0,6 0
o B Fs0en

1240 kN/m’® (124 t/m)
Schlitzwand
Beton P28 ~ 20 N/mm2 (200 kg/em?)
T = 08N/mm2  (SIA 162/Ri 17)

Fiir den Schubwlderstznd §” wird nur dcx Beton als wuksam

faktor 53 = 1, 3 SlA 162/Ri 34/! 5) betrigt bei Tragem ohne
Schubbewehrung (Ri 34/4.2):

db kT
§ =
B
236 kN/m’ (236 t/m)

Der berechnete Wandwiderstand S’ wird in der Stabilitétsberech-
nung nur eingefiihrt, wenn er auf dem abgetrennten Wandteil
unterhalb der Gleitfliche vom Boden aufgenommen werden kann
(Figur 3). Ist diese Uebertragung nicht gewihrleistet, so verliuft
die Gleitfliche innerhalb der Baugrube vom Wandfusspunkt weg.
In diesem Fall fiihrt die Gleitfliche ausserhalb der Baugrube bei
homogenem Boden automatisch auch zum Wandfuss hin, da eine
tiefere Gleitfliche eine grossere trerbende Masse aufweist und
demzufolge zu einem kleineren Sicherheitsfaktor fiihrt.

Der Erdwiderstand Eg fir den abgetrennten Wandteil Ah (Figur 3)
betrigt ungefihr:

Fig. 3: Bezeichnungen

[}
3.2 Lamellenverfahren Bezeichnungen
Es wird zunichst die prinzipiclle Anwendung einiger Lamellen- ¥ Ankerkraft [kN/m’]
verfahren fiir einen beliebig gew dhlten Gleitkreis (Figur 2) dar- Vo Vertikalkomponente Ankerkraft
gestellt, wobei der Einfluss des Grundwassers in den Stabilitiits- "
Vi Horizontalkomponente Ankerkraft

rechnungen vergleichsweise auf zwei Arten, mit ' und J (effek-

tives Lamellengewicht) bzw. mit T&und utot (totales Lamellen- S Wandwiderstand [kN/m’]

gewicht), beriicksichtigt wird. Die beiden Methoden ergeben W Resultierender Wasserdruck [kN/m’]
identische Resultate. Ax  Lamellenbreite

ho  Lamellenhohe oberhalb GWSp
bDe[l 3 i po kN/ s fiir g e ((glandteol: ADh —WZ r;l hy  Lamellenhthe unterhalb GWSp
etrigt ca. m, wobe Kp o 30 is = er Wand- ) ) o
(slbuigﬁwmkal 5, wird zu null Angenommen, da die Mittelpunkte & Neigungswinkel der Gleitfliche
der massgebenden Gleitkreise durch den Einbindebereich T in der & Neigungswinkel des Ankers
Nihe der Baugrubenwand liegen. R Radius der Gleitfliche
Bei der Schlitzwand ist $'< Eg, die gewihlte Gleitfliche (hgux 2) fw  Hebélarm
muss demzufolge auf ilre Sicherheit untersucht werden. Fiir di ¢’ Kohision [kN/m?]
Spundwand kommt eine Gleitfliche durch die Wand nicht in @ Reibungswinkel
Betracht, da $'>Eg. ] Gradient Sickerstrémung



w  Totaler Porenwasserdruck [kN/m2]
v Feuchtraumgewicht [kN/m3]
¥ Raumgewicht unter Auftrieb [kN/m3]
AG’  Effektives Gewicht der Lamelle [kN/m’]
= [hoy + hy (v’ £ Ivw)] Bx
AG  Totales Gewicht der Lamelle [kN/m’]
= [hoy + huyg] Dx
IR Summe der Reibungskrifte, ohne §'
T Summe der Tangentialkrifte, ohne W

Methode Fellenius (Schwedische Methode)

Effektives Lamellengewicht:

3(66 cost tand + < B5R) + Vsin(asd) tans + SB]

T3[aG sint - Veostard)] + WE

Totales Lamellengewicht:
[{(4G - u bx)cost tand + < S} +Vsn(a+d) tand +

F
%[aG sind — Vcos(a+d)]

Methode Janbu

Effektives Lamellengewicht:

FK = o F (fp: Korrekturfaktor)

Totales Lamellengewicht:

Methode Bishop

Effektives Lamellengewicht:

S[(sG tond + < ax) Ty + Vy tang 7 + S'H

I
S[aG' sindk + V, sintk

Totales Lamellengewicht:

£ _Hilsh —uax)teng + ¢
2[aG sind + Vy sind — Yy cosl |

) vyt A+ S8

@

3)

(4)

®)

0]

©

Resultatzusammenstellung fiir den gewihiten Gleitkreis

Der Vergleich der Stabilitatsberechnungen mit Yg und uyot (tota-
les Lamellengewicht) bzw. " und J (effektives Lamellengewicht)
erfolgt der ‘halber ohne von Wand-
widerstand und Ankerkraft. Die beiden Berechnungsarten ergeben,
abgesehen von Rundungsfehlern, gleiche Resultate (Tabelle 1).

R | £T |WR| f [Fbzw

KN/m' | kN/m' [kN/m' Fi

Fellenius yund 1 |1237 | 818 | 144 | - [1286
faund u | 1237 | 363 | - | - [1285

Janbu =152 yund) |2198 [ 1344|238 | 109 [1514
ygund u 2198 | 1581 | - 1.09 [ 1515

Bishop F=1.62 av und 1 [1566 | 818 | 144 - 1628
P und u | 1566 | 963 - - 1626

Tabelle I Vergleich der Stabilitdtsberechnungen mit ' und J
(effektives Lamellengewicht), bzw. g und ugor
(totales Lamellengewicht)

Der Einfluss von Wandwiderstand und_ Ankerkraft auf die Sicher-
heit des gewihlten Gleitkreises ist in Tabelle 2 dargestellt. Die

wird in den mit dem Schub-
widerstand S = 236 kN/m’, der Anker mit der Gebrauchslast
VG = 191/cos15° = 198 kN/m’ beriicksichtigt.

N

R [ ET [SE|f [Fowm

! | Ny Fy

Felenius 1237 | Q63| - - 128
mits | 1237 | 963(227| - |152

mit SV | 1350 | 339|227 - | 168

Janbu F=152 2198 | 1581 - 109 (152

F=170 mitS [2240|1581 (236|109 [ 1.H
F~189 mitS'V [2402 [ 1516 |236| 103 | 190

Bishop =162 1566 | 963 | - - | 163
F=188 mitS' (1589 | 963|22%| - [189
F=198 mit S\V| 1643 | 939|227 - | 199

Tabelle 2: Einfluss von i 8’ und

V auf die Stabilitdtssicherheit des gewdhiten Glexrkre:se:

Zux }:xmmlung der freien Ankerlinge miissen die Gleitkreise mit

gesucht werden, wobei die Umhiillende dann die Trenn-
linie 254kchen der verankerten Zone und der Verankerungszone
darstellt. Wird bei einer mehrfach verankerten Wand ein Teil der
Anker durch die untersuchte Gleitfliche innerhalb der freien
Ankerlinge geschnitten, so sind diese Anker nach SIA 191/3.22
in der it 2u beriicksichti

3.3 Blockmethode

Fiir ecinfache Randbedingungen (Terrainverlauf, Baugrund) ldsst
sich das Lamellenverfahren nach der Methode Janbu auf eine
Berechnungsmethode mit einer einzelnen Lamelle reduzieren, Zu
diesem Zweck wird fiir die Stabilititsbetrachtung eine verein-
fachte Gleitfliche gemiss Figur 4 angenommen, wobei sich die
Gleitfliche in 3 typische Bereiche unterteilen lisst:



Fig. 4: Gleitflichenform filr die
mittels der Blockmethode

Bereich 1 passiver Erddruck innerhalb der Baugrube
1.2
Bp=-(; * 3 ® (Reibung Boden - Wand)
Bereich 2 vorgespannte Zone (Erdblock)

Bereich 3 aktiver Erddruck auf den Erdblock §, = ®*
(Reibung Boden - Boden)

Die 1. Lamelle (identisch mit Bereich 1, Figur 4) lisst sich durch
den dquivalenten Erdwiderstand E, ersetzen, ebenso die 3. La-
melle (Bereich 3) durch den Erddruck E. Uebrig bleibt der “vor-
gespannte” Block (Bereich 2), dessen Breite b als Unbekannte
cingefiihrt wird. Fiir cinen gewihlten Wert y (Figur 5) lassen

sich alle auf den Block wirkende Kréfte berechnen. Von den
Ankern sind nur diejenigen zu beriicksichtigen, welche innerhalb
der freien Ankerlinge geschnitten werden (SIA 191/3.22).

Fig. 5: Blockmethode nach Janbu

G Effektives Gewicht Erdblock ABCD mit ¥ und 7 + Jyyy
Wi Wasserdruck ausserhalb Baugrube
W3 Wasserdruck innerhalb Baugrube
Ef  Erddruck auf Block (Efe und EF), Ko mit ®p
und 8z = Dy’
tand” ¢’

wobei tan®p = - und F = Ferfi cp = E

Ep  Erdwiderstand innerhalb Baugrube (Epc und Ep ),

Kp mit @5 und Spns en
Va2 zu beriicksichtigende Ankerkraft

Bei einem vertikalen Baugrubenabschluss mit horizontaler Terrain-
oberfliche kommt die Unbekannte b in obigen Grossen lediglich
beim Eigengewicht G* vor.

Die Sicherheit gegen Gleiten fiir den Erdblock lautet:

Der ng - Wert ldsst sich mit Hilfe von b und y ausdriicken:

Mit tancc = % und F = Ferf erhilt man aus Glg. (10) eine quadra-
tische Gleichung fiir b, mit dem Parameter y. Der berechnete
Wert b und der Parameter y kennzeichnen die Lage von C. Der
Punkt C gibt den Ort des Kopfes der Verankerungsstrecke an.
Die Lage bzw. die Richtung des Ankers V1 sind noch frei wihl-
bar, wobei ein Ueberschneiden von V) und V7 ausgeschlossen

ist. Durch Variation von y lassen sich verschiedene Punkte C
berechnen, deren Verbindungslinie unter den gewahlten Voraus-
setzungen die Grenze zwischen freier Ankerlinge und Veranke-
rungsstrecke bildet. Die Grenze ist jedoch an die Voraussetzung
gebunden, dass die Gleitflichen durch den festgelegten Punkt B
verlaufen. Durch der G fir

B erhilt man die
Punkte C und somit die erforderliche freie Ankerlinge fiir
F = Ferf.

3.4 Gleitflchen minimaler Sicherheit

Vergleicht man die 3 Methoden Fellenius, Janbu und Bishop
anhand kreisformiger Gleitflichen, so kann allgemein folgendes
gesagt werden. Bei allen 3 Verfahren gilt die Sicherheitsdefini-
tion 7f/7. Die Behandlung des Kriftespiels erfolgt auf unterschied-
liche Weise, wobei mit zunehmendem Oeffnungswinkel  (Figur 3)
und wachsender Sicherheit F die Me(hoden divergieren. Bei d;x

gmss Wodureh fir die minimalen Sicherheiten Frnin der 3 Me-
thoden zum vorneherein verschiedene Werte zu erwarten sind.
Zudem werden sich dic Mittelpunkte der massgebenden Gleit-
kreise nicht decken.

Die Methode Fellenius ist einfach zu handhaben und ist mit
wenig Aufwand verbunden, S ist daher am chesten angebracht
bei P sowie bei groben Kennti iiber
den Baugrund (¢', ®°, Hydrologie etc.). Bei besserer Kenntnis
empfehlen sich die verfeinerten Methoden von Janbu und Bishop

Aufgrund der erwihnten Unterschiede ist es in jedem Fall uner-
Iisslich, die berechnete Sicherheit F mit Angaben iiber die ver-
wendete Methode sowie das angenommene Baugrundmodell zu

erginzen.

Fiir die Variante Schlitzwand liegen die Gleitkreise mit minima-
ler Sicherheit (Methode Fellenius) im schraffierten Bereich von

Figur 2. Es sind dabei nur Gleitflichen durch den Einbindebe-

reich T (Figur 1) beriicksichtigt. Der Einfluss des Ankers ist in
diesen Berechnungen nicht enthalten.

Der massgebende Kreismittelpunkt verschiebt sich mit tiefer-
reichender Gleitfliche nach unten. Die Kleinste Sicherheit betragt
ca. 1,3 und gilt fir einen Gleitkreis, welcher die Wand knapp
unterhalb der Baugrubensohle schneidet. Unter der Beriicksichti-
gung der Ankerkraft wird seine Sicherheit F > 1,3. Der Anker
muss dazu eine freie Ankerlinge von ca. 7 m besitzen.

Eine einfache und rasche Untersuchung der Stabilitit ist mit der
beschriebenen Blockmethode méglich. Mit Ferf = 1,3 und

8p = -®,, resultiert eine notwendige freie Ankerlange von ca.

9 m. Die massgebende Gleitfliche schneidet die Wand ebenfalls
knapp unterhalb der Baugrubensohle



i der Variante Spundwand fiihrt die G]Ell“ﬂche mit minimaler
gieclherheit durch den Spundwandfuss (Fellenius F ~ 1,4). Der
grosse Wandwiderstand zwingt in diesem Fall die Gleitflache in
die Tiefe und verunmoglicht ecine Bestimmung der freien Anker-
linge mit den bisher gezeigten Methoden, da Fnin bereits
grosser als Ferf ist.

4. STABILITAT DER VORGESPANNTEN ZONE

Geht man von der Vorstellung aus, dass bei ciner biegeweichen
Baugrubenwand die Deformationen ausreichen konnten, um ein
Abgleiten der gesamten vorgespannten Zone zu bewirken, so
wire dem durch eine entsprechende Wahl der freten Ankerlinge
entgegen zu wirken. Der angenommene :

setzt dabei keinen Bruch der Wand voraus, da es sich lediglich
um ein Nachrutschen des vorgespannten Blocks infolge der Wand-
deformation handelt. Der Schubwiderstand der Wand wire dem-
zufolge nicht zu beriicksichtigen.

Unter der Annahme, dass bei der Spundwand die Biegesteifigkeit
geniigend Klein ist, um die erforderlichen Wanddeformationen zu

unter
gung des Wandwiderstandes S’ durchgefiihrt werden. Durch Pro-
bieren ist die Umhiillende simtlicher Gleitflichen mit F = F,
zu bestimmen, welche unter den getroffenen Annahmen die
Grenze zwischen verankerter Zone und bildet
Die erforderliche freie Ankerlinge ist dadurch gegeben,

Fig. 6: Einfluss der Sicherheit auf die freie Ankerlinge
fiir B = Q (Querkraftsnullpunkt)

-13.2m
—_—

-16m
— |

Fig. 7: Einfluss des Wandveibungrwinkels 8, auf die
freie Ankerlinge fiir B = Q (Querkraftsnullpunkt)

Blockmethode
Mit der bereits beschriebenen Blockmethode nach Janbu kann

fiir einen gewihlten Punkt B, den Parameter y und F = Fey

die dazugehorige Breite b der vorgespannten Zone berechnet
werden, Glg(10) fir §' = 0 (Figur 5). Durch Variation der

Lage von B und der Hohe y lisst sich die Trennlinie zwischen
verankerter Zone und Verankerungszone ermitteln. In den Figu-
ren 6 und 7 ist der Verlauf der erwihnten Linien fiir verschie-
dene F bzw. 8pn dargestellt. Eine Variation der Lage von B fiir
das gleiche Beispiel findet sich im bereits erwihnten Artikel iiber
Boden- und Felsanker. Daraus ist ersichtlich, dass die gréssten
und somit massgebenden Ankerlingen aus Gleitflichen resultieren,
welche ungefahr durch die Mitte der Einbindetiefe T gehen.

Die erforderliche freie Ankerlinge betrigt bei der Variante
Spundwand ca. 12 m, wobei Ferf = 13, 8p = - 2/3 @y und
§ = 15% ist.

Methode Kranz
Als Vergleich zur Blockmethode Janbu sei hier noch die Methode
Kranz erwihnt. Beim Verfahren nach Kranz wird ein Schnitt ge-
miss Figur 8 gelegt. Der Anker Vi wird unmittelbar hinter der
Wand sowie in Anlehnung an SIA 191 am Anfang der Veran-
(Punkt C) i i mehreren 1

sind lediglich dicjenigen Anker zu beriicksichtigen, welche inner-
halb der freien Ankerlinge einmal geschnitten werden. Die iibri-
gen Ankerkrifte (V) gelten als innere Krifte und haben fiir die
vorliegende Berechnung keine Bedeutung (SIA 191/3.22). Auf
den abgetrennten Korper von Figur 8 wirken demnach folgende
Krifte

Fig. 8: Methode Kranz

G Effektives Gewicht Erdblock ABCD mit Y und ¥
+
G Erddruck auf Block (Ejc und Ef @), Ko mit @ und
=&
a

Erddruck auf Wand (Egc und Eq ), aus Wandberech-

Kohisionskraft
N/cos®’  Reaktionskraft Ry in Gleitfliche BC
Vi 2u beriicksichtigende Ankerkraft, V1 = Vyorh

Von der Reaktionskraft RN und der Ankerkraft V1 ist nur die
Richtung, von den iibrigen Kriften die Richtung und der Betrag
bekannt. Durch vektorielle Addition von G’, Eg, Eg und C und
anschliessendes Zerlegen der Resultierenden in die bekannten
Richtungen von Reaktions- und Ankerkraft lisst sich die mogli-
che Ankerkraft Vg bestimmen. Die Sicherheit nach Kranz ist
definiert als das Verhaltnis der moglichen zur vorhandenen Anker-
kraft, F = Vmggl/Vvorh



Im vorliegenden Beispiel einer einfach verankerten Wand wird
bei der Wandstatik der aktive Erddruck nach Norm umgelagert.

Fiir die Ermittlung von Vigg ist daher das Verfahren von Kranz
zu modifizieren und mit dem umgelagerten Erddruck zu rechnen.

Der Punkt B wird fiir cingespannte Winde nach Angaben aus der
Literatur gleich dem Querkraftsnullpunkt Q gesetz..

Vergleich der beiden Methoden
Der Vergleich der beiden beschriebenen Methoden erfolgt anhand
des Beispiels von Figur 1, wobei fiir den Vergleich bei der Block-
methode Janbu B = Q gesetzt wird. Der Querkraftsnullpunkt
liegt beim gewhlten Beispiel auf der Kote ~13,2 m. Firr die
Ankerneigung § = 15° betrigt die Ankerkraft V = 198 kN/m’.

In der Figur 9 1st der Sicherheitsgrad F in Abhingigkeit der
freien Ankerlinge fir dic beiden Methoden dargestellt

Fig. 9: Vergleich der Methoden Janbu und Kranz fiir die

ne,

er
wobei B = Q (Querkraftsnullpunkt)

Die Methode Janbu basiert auf der Sicherheitsdefinition F — ‘{
wie sie fiir Gleiten von der SIA-Norm 191/3.42 verlangt wir

Beim Verfahren von Kranz stimmt die Sicherheitsdefinition nicht
mit den Anforderungen der SIA-Norm 191 iiberein. Der Sicher-
heitswert besitzt zudem eine ausgeprigtere Abhingigkeit von der
freien Ankerlinge als beim anderen Verfahren (Figur 9). Dies
dussert sich wiederum im geforderten Sicherheitsgrad, welcher
nach Kranz 1,5, nach anderen Angaben aus der Literatur 1,8
bis 2,0 betragen soll.

Die Diskrepanz zwischen der Methode Janbu und der Methode
Kranz fir F = 1 ist auf dic unterschiedlichen Betrachtungsweisen
zuriickzuf ihren. Der Unterschied liegt letztlich in der Beriicksich-
tigung der Anker.

Bei der Methode Janbu wird vorausgesetzt, dass der Anker durch
den Punkt C (Figur 5) den Erdblock zusammenhilt bzw. vor-
spannt und einen Bruch durch die verankerte Zone verhindert.
Die Ankerkraft Vi wirkt in diesem Fall als innere Kraft und
hat keinen Einfluss auf die Breite b. Zusitzliche Anker, welche
durch die Gleitfliche BC innerhalb der freien Ankerlinge ge-
schnitten werden, sind durch ihre Schnittkrifte zu ersetzen (Vy).
Sic werden gemiiss Glg.(10) beriicksichtigt und haben einen sta-
Einfluss auf den Erdblock.

Bei der Betrachtungsweise nach Kranz wird ein Bruch der veran-
kerten Zone angenommen (Figur 8). Dabei wirken die einmal
innerhalb der freien Ankerlinge geschnittenen Anker (V1) als
dussere Krifte, Der Schnitt wird unter Beriicksichtigung der
SIA-Norm 191 durch den Kopf' der Verankerungsstrecke gelegt,
dies im Gegensatz zum Schnitt durch die Mitte der Verankerungs-
strecke. Die Ankerkraft ist gleich der entsprechenden Ankerkraft

]

Vyorh aus der Spundwandberechnung. Vyorh ist zudem die Be-
zugsgrosse fiir die Sicherheitsdefinition nach Kranz. Wird ein
Anker (V7) innerhalb der freien Ankerlinge zusitzlich durch die
Gleitfliche BC geschnitten, so bleibt er ohne Einfluss auf die
Berechnung und somit auch auf die freie Ankerlinge von V|

5. ZUSAMMENFASSUNG

Das dargestellte Beispiel soll zeigen, dass die Resultate unterschied-
licher freie erge-
ben. Die Resultate hangen somit von der gewihlten Methode ab,
wobei die einfachen Berechnungsverfahren in der Regel konserva-
tive Sicherheitswerte ergeben. Sind die gestellten Anforderungen
an die Sicherheit einmal festgelegt, so konnen mit zunchmender
Kenntnis der auch

methoden verwendet werden. Dies entspricht auch dem Vorgehen
des Ingenieurs bei anderen Aufgaben. Weicht hingegen bereits die
Definition iiber den Sicherheitsgrad von der Normdefinition ab,
so sind solche Methoden nach der geltenden Norm a priori nicht
mehr zugelassen. Um dies zu verdeutlichen wurde hier die Me-
thode Kranz dargestellt.

An dieser Stelle soll nochmals festgehalten werden, dass alle bis-
her iiblichen Stabilititsberechnungen keine Aussagen iiber die
Grosse der Deformationen machen. Bei der Blockmethode wur-
den fur das A der che

i Diese Def us
21 sagon it jedoch seht sehwieris. Waren auch solche Angaben
vorhanden, so kénnte daraus trotzdem noch nicht auf den Grad
der Mobilisierung der Scherfest igkeit des Bodens geschlossen
werden.
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RECOMMANDATIONS FRANCAISES, TRAVAUX INTERNATIONAUX,
RECHERCHES DU LABORATOIRE DE MECANIQUE DES SOLIDES

par P. Habib, Palaiseau (France)

1. INTRODUCTION

Les pmblcm:s les ble de mé les
sols, posés par les tirants, sont d’une extréme complexité. Hs
sont nettement plus difficiles que ceux qui sont posés par les
pieux, dont on peut dire qu'ils n’ont pas pour I'instant de solu-
tion rationnelle unique ou compléte. En effet, un tirant ancré
dans le sol nest pas un objet mécaniquement de révolution,
puisque la direction de la pesanteur n'est pratiquement jamais
confondue avec I'axe de la force. On sait, dans ces conditions,
que la théorie classique de la plasticité est en défaut.

Si on veut utiliser la théorie des charges limites, on constate
qu'elle ne s'applique pas ou s'applique mal & ce type de problé-
me, en particulier du fait de la dila!ancz Drailleurs, I'influence

de la pression d’injection, c'est-a-dire des contraintes initiales, ne
peut pas étre correctement mlelprclcz dans ce cadre théorique.
Mais surtout, 'utilisation de la théorie des charges limites n’est
pas capable de représenter la technologie de mise en place, le
claquage par injection, les infiltrations de coulis, la formation du
bulbe de scellement, puisqu’on ne les connait pas avec exactitude.

Le tirant apparait ainsi comme un probléme élastoplastique
trois dimensions, dont les conditions aux limites sont mal préci-
sées. On peut essayer de le simplifier en étudiant d’abord la solu-
tion élastique. Malheureusement, cela ne donne pas de résultats
bien utiles. Certes, les calculs sont possibles, notamment par la
méthode des éléments finis, et s ont été menés par différents

On trouvera des sur ce sujet, notam-
ment dans les Comptes-Rendus du 9¢ Congrés International de
Mécanique des Sols, qui a eu lieu en 1977 &

4 Tokyo. Mais, ces
calculs ne nous apprennent pas grand-chose, par exemple que
plus le scellement est long, plus la résistance mobilisable est
grande, et quelle mest pas proportionnelle 4 la longueur du
scellement. Ces résultats qualitatifs sont assez pauvres, mais les
résultats quantitatifs sont pires : en effet, ils se heurtent a de
nombreuses difficultés tant pour les conditions aux limites que
pour le choix des paramétres élastiques des différentes couches
de sol. Ceci peut en définitive affecter les résultats par un fac-
teur 2 (ou 1/2)

Devant cette carence théorique, il a fallu développer une métho-
dologie pour la réalisation d’ancrages dans des sols peu connus,
ou d'ancrages utilisant des technologies nouvelles dans des sols
bien connus.

2. ESSAIS PREALABLES POUR LA DETERMINATION DE
LA RESISTANCE DES ANCRAGES

Puisqu’il n’existe pas actuellement de méthode de calcul des an-
crages, la seule solution consiste 4 faire des essais en vraie gran-
deur, de fagon & déterminer la résistance de I'ancrage en fonction
de sa réalisation, de la nature du sol od il est placé et de la pro-
fondeur du scellement. L'essai consiste & délzxmmcx la courbe
efforts- defmmauons en téte du tirant, puis, 4 partir de cette
courbe, & définir la charge limite correspondant a I'arrachement
du sccllemcm puis 4 en déduire la charge critique cnrle‘pondam

qui permet le f du
pmcede lorsque la tension persiste pendant un temps trés long,
enfin & en déduire la charge de service ou traction admissible
par une éventuelle minoration de la charge critique au moyen
"un coefficient de sécurité.

Différentes procédures ont été utilisées ou recommandées dans
différents pays. La nouvelle norme frangaise, telle qu'elle appa-
rait dans les Ia

calcul, Iexécution et le contrdle des tirants d'ancrages” etzbhes
par le Bureau Sécuritas (1977), cherche & déterminer la limite
de fluage du sol par une analyse des courbes de chargement en
fonction du temps

On utilise souvent pour les tirants des aciers de précontrainte et
ils sont caractérisés par TG, limite élastique conventionnelle &
0,1 % de déformation permanente de I'acier. Comme I'essai n'est
pas destiné & vérifier la résistance des aciers et que casser un
tirant long est une opération dangereuse en tout état de cause,
on arréte I'essai dés I'apparition nette des déformations plastiques
dans acier, soit en pratique pour un allongement des fils

1,2%, la rupture se produisant en général pour une déformation
de 3%a 3,5 %.

Le nombre d’essais préalables nécessaires 4 la détermination de
la résistance & I'arrachement est fonction du nombre de tirants
prévus dans la structure. 11 est au minimum de deux lorsquil y
a moins de 200 tirants.

L'essai de chargement est effectué suivant le diagramme de la
figure 1. Un certain nombre de paliers de charge d'une durée de
une heure sont prévus; en négligeant les paliers a faible charge-

ment, qui donnent en général un fluage faible, voire nul, on peut
faire !'essal du tirant en huit heures, soit une journée normale de
travail.

Figure 1: Essai de tirant

le fluage, on procéde comme suit. Les déformations
sont reportées sur un diagramme semi-logarithmique;,
pour  durées de une heure, ce sont généralement des segments
de droite, ce qui permet de déterminer une pente o pour chaque
palier de chargement. Ceci n'est plus tout a fait vrai lorsqu'on
approche de la rupture, mais on peut toujours définir une pente
finale en se fixant une convention (figure 2).
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Figwe 2: Courbes de flusge

T'c intersection des 2 tangentas

par convention: Te = 0.9 T'c

Figure 3: Détermination de la charge critique

Les pentes & sont reportées sur la figure 3 en fonction de la
charge; si la rupture nest pas apparue au cours de lessai, on
peut parfois Pobtenir par extrapolation; la charge critique de
fluage est obtenue comme la limite de linéarité de la courbe
(cc, charge), ou plus simplement comme 0,9 fois la charge corres-
pondant a Pintersection de deux tangentes. Si la courbe reste
linéaire jusqua la fin de Iessai, la plus forte charge est appelée
rupture conventionnelle, et la charge de service est prise égale
aux deux tiers de cette valeur.

Le premier essai ayant donné des résultats permettant d'apprécier
la capacité portante du tirant, un deuxiéme essai est exécuté a
son tour pour vérifier 'absence de dispersion et préciser la valeur
de la charge limite. La procédure est presque la méme que pour
le premier essai, mais, en plus, la norme francaise prévoit un essai
de chargement de longue durée de soixante-douze heures.

2z

La procédure recommandée par la nouvelle norme frangaise appa-
rait ainsi comme essentiellement empirique. Les coefficients mi-
norateurs ont été choisis par comparaison avec d’autres normes
et avec Iexpérience acquise en France, a Poccasion d’essais systé-
matiques réalisés par différentes entreprises et différents labora-
toires.

Il est évidemment possible dimaginer d’autres procédures et, par
exemple, on peut utiliser des sollicitations cycliques : les Recom-
mandations du réglement frangais n'ont pas la prétention d'étre
uniques, et 'on sait que la détermination expérimentale d'un
critére de rupture n’est pas une chose aisée et quelle peut étre
abordée de nombreuses fagons

3. EPREUVES DES TIRANTS

Si les coefficients de sécurité des tirants d’ancrages peuvent pa-
raitre faibles par rapport aux incertitudes habituelles aux travaux
de fondation, c'est que, dans la grande majorité des cas, ils sont
précontraints: la mise en service de chaque élément permet une
vérification qui autorise, comme pour les pieux battus, une cer-
taine confiance puisque les éléments non satisfaisants sont détec-
tés individuellement et éliminés. La mise en service est donc
Poccasion d'une épreuve dont le but est pas de vérifier le coef-
ficient de sécurité, ce qui serait illusoire, mais de faire un test

de réception dont la procédure doit étre définie avant les travaux.
En plus de cette épreuve, il parait souhaitable de faire des essais
statistiques de destruction d’un petit nombre de tirants, Méme si
on limite la déformation de I'acier & 1,2 %, ces essais risquent de
détruire la protection contre la_ corrosion, et les tirants correspon-
dants doivent étre éliminés aprés essais.

Les épreuves de réception individuelle des tirants ne doivent pas
étre confondues avec les essais statistiques. Pour ces épreuves sys-
tématiques, il ne parait pas souhaitable d'approcher de trop prés
la charge critique de tous les tirants; d’une part, rien ne nous
dit quune telle charge n'est pas dangereuse pour le scellement,

et d’autre part, il n'est pas certain quun tirant ayant été chargé
4 1,5 fois la charge de service résistera ultérieurement a la charge
de service, car c'est une régle générale qu’une épreuve peut dés-
organiser suffisamment I'objet essayé pour que le risque ne soit
pas couru systématiquement.

La charge dépreuve choisie dans la norme frangaise ne dépasse
pas 1,3 fois la charge de service des tirants définitifs, et 12 fois
la charge de service des tirants provisoires. Elle ne doit évidem-
ment pas dépasser 09 TG, ni les limitations qui proviennent de
la structure.

4. CONTROLE EN SERVICE DE LA TENSION DES CABLES

Pour les tirants définitifs, le contréle de la tension des cables est
souhaitable et nécessaire, car il permet d’apprécier I'évolution du
chargement, et en particulier de déceler une éventuelle corrosion.
Compte tenu du prix de instrumentation, il n’est pas conceva-
ble d’équiper tous les tirants avec des dynamométres, et le con-
tréle ne peut étre que statistique. Il est particuliérement utile
lorsqu’on prévoit une modification de I'environnement d’un sou-
ténement, par exemple, 4 cause d'une surélévation, d’une sur-
charge locale en téte de talus, de Papprofondissement d’une
fouille, d’un changement du régime des eaux souterraines, etc...

5. PROTECTION CONTRE LA CORROSION

Le risque principal encouru par les tirants utilisant des aciers de
précontrainte est la corrosion sous tension. Pour limiter ce dan-
ger, on a adopté en France un taux de travail des aciers des
tirants provisoires de 0,75 T, et de 0,60 TG pour les tirants
définitifs. Ceci a aussi I'avantage de diminuer considérablement

le fluage du métal. Pour les tirants en acier ordinaire, non pro-
tégés, et non précontraints (c'est--dire ne risquant pas la corro-
sion sous tension), on adopte une surépaisseur de consommation
de 1 mm par trente ans, lorsque 'ambiance n’est pas spécialement
agressive. Pour les autres cas, on distingue la protection ordinaire
qui est équivalente 4 P'isolement d’un tirant par une gaine con-
tinue, et la protection renforcée qui est équivalente a I'isolement




@un tirant par un enrobage continu en ciment. En définitive, la
protection de T'acier est assurée par trois couches: une pellicule
ou un enduit ou une peinture ou un film de graisse placé direc-
tement sur le cable; un tube externe, métallique ou en matiére
plastique, entourant le faisceau de cables; enfin, un coulis de
ciment injecté sous pression depuis le pied du tirant et enrobant
Jes cdbles.

6. MODELES REDUITS ET ESSAIS PARTICULIERS

Au moment du projet, la définition des ancrages pose de nom-
breux autres problémes que la détermination de la charge admis-
sible du scellement. On peut citer, par exemple, la longueur libre
des tirants et leur proximité, c’est-a-dire I'effet de groupe.

Différentes méthodes de calcul de la stabilité d’ensemble d’une
paroi, d’un massif et des tirants associés ont été proposées, en
particulier pour les murs de souténement. Mais, il s'agit en géné-
ral davantage de recettes pour les bureaux d’études que de for-
mules ayant une valeur théorique justifiée.

Par exemple, on examinera successivement tous les modes de
destruction possibles: renversement du mur, fiche insuffisante,
fondation déficiente, etc... Dans ces conditions d’emploi, ces
néthodes sont acceptables, mais elles n’ont pas un caractére de
grande généralité. Dés que la situation se complique, par exemple
pour les ouvrages ancrés par plusieurs nappes de tirants, pour les
sols stratifiés, pour les murs de souténement formant un angle,
etc..., il devient difficile d’imaginer le véritable mode de rupture,
la plus grande prudence s'impose. Des modéles réduits per-
mettent alors de visualiser les mécanismes de ruine. Des modéles
Jlus ou moins sophistiqués ont été utilisés un peu partout. Avec
de simples modéles en sable sec, on peut espérer représenter ce
qui se passe a la rupture, et obtenir ainsi des renseignements
1téressants, par exemple la longueur des tirants (Habib et al,
1978). De telles maquettes sont évidemment incapables de repré-
senter les petites déformations qui précédent la rupture. Dans
s milieux purement cohérents, Basset (1978), a étudié la forme
du scellement, en particulier pour les ancrages a élargissements
Iocalisés, en mettant en oeuvre une similitude élastoplastique
assez représentative. Enfin, pour représenter le sol le plus général
ayant de la cohésion et du frottement interne, on peut étre obli-
¢ dutiliser des modéles réduits d’ancrages placés en centrifugeuse
(Boon et Craig (1978)); il s'agit alors d’expériences véritablement
trés lourdes, et parfois les essais en vraie grandeur sont moins
néreux tout en étant d’une interprétation plus simple. Des essais
en vraie grandeur ont par exemple été réalisés pour déterminer
“influence de la présence d’un tirant sur un tirant voisin en
ionction de leur écartement, et Bustamante et al (1978) ont
mon tré, pour des tirants dans Pargile, que leffet de groupe est
nsible lorsque les tirants sont scellés a deux métres les uns des
trois métres I'effet est pratiquement négligeable.
pour des cas sont

“emplagables.

7. CONCLUSION

Iensemble des moyens de controle et de mesures qui ont été

“sentés ci-dessus, pour les essais de chargement préalables, les
epreuves de réception, les destructions statistiques et le controle
tatistique de la charge des tirants, permet d’accorder confiance
technique des ancrages.

cites, la technologie des tirants est précise et délicate, et il est
essaise de la respecter soigneusement. L'expérience montre

% que I'exécution sur les chantiers se déroule sans difficultés

cures of que les tirants ainsi réalisés répondent aux spécifica-

5 du projet.
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DIMENSIONNEMENT DES ANCRAGES EN SOUTERRAIN

Par Dr-Ing. P. Egger, Privatdocent & 'EPFL

1. INTRODUCTION

Ces derniéres années, nous assistons 4 la publication de recom-
mandations et de normes sur les tirants, dans plusieurs pays
d'Europe Occidentale. Cette activité normative montre mieux
que toute statistique I'importance de ce procédé de construction
dans le génie civil.

En particulier, la construction souterraine n’est plus guére conce-
wable sans I'utilisation d’ancrages. A titre d'illustration, voici deux
exemples de leurs possibilités d’application :

Dans la centrale souterraine de Waldeck I (Abraham et Porzig,
1973) mesurant 34 m en largeur et 54 m en hauteur, les
tirants constituent non seulement le souténement provisoire,
mais aussi, avec une couche de 20 cm de béton projeté, le
revétement définitif. Ainsi, la voilte épaisse en béton coffré,
courante en pareils cas, pouvait étre supprimée.

~ Au lot Ouest du tunnel routier sous I'Arlberg (Mayrhauser,
1976), quelque 200 métres linéaires de boulons ont été posés,
en moyenne, par métre de tunnel; malgré des conditions de
roche difficiles, la méthode d’exécution adoptée permettait
un avancement journalier moyen de 6 métres environ.

L'utilisation courante des ancrages en souterrain contraste étran-
gement avec I'embarras que I'on constate quand il Sagit de di-

mensionner ces derniers, et avec I'absence presque totale d’indi-
cations a ce sujet dans les normes.

2. COMPORTEMENT DE LA ROCHE AUTOUR DE
L'EXCAVATION

Pour aborder concrétement la question du dimensionnement des

ancrages en souterrain, il parait utile de distinguer trois situations

typiques:

1) La roche située autour de I’excavation est grosso modo stable:
T'état des contraintes reste en dessous du critére de rupture,
a P'exception de zones locales en traction ou de desserrage
superficiel. Dans ce cas, F'effet des ancrages est facile & com-
prendre, leur dimensionnement ne pose pas de difficulté: les
parties instables sont simplement rattachées & la roche saine;
capacité et longueur des ancrages sont déterminées par le
poids et Iépaisseur de la zone & soutenir (fig. 1)

) La roche est “brisée™: prés de 'excavation, la déformation a
la rupture est dépassée; la roche est en train de se desserrer
progressivement, mais elle a encore une résistance suffisante
pour que Iexcavation soit autostable (fig. 2).

Cela veut dire que, théoriquement, aucun souténement n’est
nécessaire ; mais cet équilibre est vulnérable car des efforts
perturbateurs (vibrations dues au tir de mines, forces de per-
colation, etc.) des

et conduisent progressivement au desserrage complet de la
roche. Il s’ensuit des éboulements progressant vers I'intérieur
du massif rocheux.

Dans ce cas, les ancrages ont pour but de prévenir ces phé
noménes néfastes et de conserver l'autostabilité de I'excava-
tion. La capacité nécessaire des ancrages ne dépend donc pas
de la profondeur du tunnel, mais elle sera choisie de maniére
4 juste contrecarrer les efforts perturbateurs.

CAS 1 : ZONE INSTABLE LOCALISEE
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Fig. 1 Souténement de zones instables localisées

CAS 2 : ROCHE "BRISEE"
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Fig. 2 Roche brisée: desserrage progressif prés de I'excavation



Ceci explique Pefficacité parfois surprenante d'ancrages légers
méme 4 grande profondeur. Notons entre parenthéses que ce
phénomeéne bien connu dans la pratique n'est devenu accessi-
ble & Panalyse que par la prise en compte de la rupture pro-
gressive de la roche (Egger, 1973).

&

La roche est “poussante” en 'absence d’un souténement,
nous voyons apparaitre des zones plastifiées considérables au-
tour de I'excavation. Elles sont accompagnées de déformations
souvent importantes et, sous certaines conditions, d’éboule-
ments. Clest ce troisiéme cas que nous allons examiner de
plus prés.

3. ANCRAGES DANS LA ROCHE POUSSANTE

3.1. Ancrages présentant une longueur libre

Si le souténement du tunnel est assuré par des tirants précon-
traints scellés hors de la zone plastifiée et présentant une lon-
gueur libre entre le bulbe d’ancrage et la téte, nous pouvons dis-
tinguer trois zones concentriques autour du tunnel (fig. 3): un
anneau plastifié et un anneau élastique, précontraints radialement
par les ancrages, et, en-dehors du rayon d’ancrage, une plaque
perforée infinie.

Les ancrages agissent en appliquant & la paroi du tunnel une con-
trainte radiale (f1g. 4) qui peut augmenter considérablement la
contrainte limite tangentielle et modifier ainsi efficacement les
champs des contraintes et des déplacements autour de I'excava-
tion.

Si nous sommes
sionner en termes

civil, & raisonner et & dimen-

P!
mettant en cause le gabarit imposé,
quand on se trouve en zone
construite.

Anneau plastifié +

Tunnel ancré

LIRS

Anneau élastique + Plaque pertorée infinie

Fig. 3 Roche poussante : décomposition du milieu infini en
trois zones concentriques

3.1.1.  Tunnels urbains

11 est évident qu'en zone construite, les déformations du terrain

doivent étre aussi faibles que possible pour éviter des dommages

aux batiments. Dans ce but, il faut s'efforcer de creuser les tun-

nels tout en empéchant la plastification du terrain : les ancrages

sont donc destinés 4 maintenir le terrain 4 'état élastique. La

théorie de I'élasticité (Netzer, 1976) permel de calculer Pinten-

sité d’ancrage nécessaire pour atteindre ce but, en fonction des
intes élastiques des & é i

de la roche et de Pépaisseur de Panneau ancré (fig. 5).

Cette condition sévére consistant & empécher toute plastification
du terrain conduit évidemment & une valeur assez élevée de la
pression appliquée par les ancrages.

Par exemple, pour un tunnel creusé dans des marnes médiocres
(0 = 5 kg/em2) sous une couverture de 15 m, la capacité néces-
saire du souténement s'évalue ainsi 4 2,5 kg/cm2 environ, ce qui
correspond au poids approximatif de 11 m de terrain.

Des souténements aussi importants ne sont donc justifiés que
pour des tunnels & trés faible profondeur et dans des cas excep-
tionnels.

3.1.2. Tunnels d grande profondeur

Dans les autres cas et notamment les tunnels a grande profondeur
nous sommes obligés, pour des raisons économiques, d’admettre
Tapparition d'une zone plastifiée autour de Iexcavation. Le rdle
des ancrages consiste A limiter les

de la paroi du tunnel.

Au cas ol les tirants sont suffisamment longs pour étre scellés
hors de la zone plastifiée (fg. 6), on peut négliger, sans grande
erreur, linfluence des réactions des tirants Pa sur le champ global
des contraintes. On procéde donc comme dans le cas d'une pres-
sion intérieure Pi seule

EFFET D'ANCRAGES PRECONTRAINTS

Soutenement actif

Augmentation de la résistance a la compression

Fig. 4 Effet statique d'ancrages précontraints



INNEL ANCRE

CONDIT R_EVITI LA PLASTIFICATION DE LA ROCHE

R’z Ro
(NETZER, 1976)
intensité de l'ancrage

contrainte éuastique & la paroi sans ancrage

résistance & la compression simple

épaisseur de l'anneau précontraint

At
a

Ro

V205

[

%ig. 5 Ancrage nécessaire pour éviter la plastification du terrain

Scellement hors de la zone

8.6 Contraintes autour d'un tunnel ancré (Rq > R’)

UNNEL CIRCULAIRE - COURBES CARACTERISTIQUES

(EGGER 1973 -74)

04 .
03
02
aéplacements au
o b (s ront de taille
nécessaire Fo polpo
i Bl
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Ro PO

3 ¥ 1 Tlosam

Fig. 7 Tunnel circulaire : courbes caractéristiques (pour ¢ = 20°)
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Fig. 8 Tunnel circulaire : étendue de la zone plastifide
(pour ¢ = 20°

Si Putilisation de méthodes numériques, comme les éléments
finis, se heurte a des difficultés de convergence (Manfredini et
al,, 1976), notamment dans les cas intéressants pour la pratique
(pex. intensité d’ancrage relativement modeste, desserrage impor-
tant de la roche), les “courbes caractéristiques” (fig. 7) détermi-
nées analytiquement se sont révélées efficaces, pour le dimension-
nement des ancrages en souterrain: elles donnent la capacité
d’ancrage nécessaire Pi en fonction du déplacement admissible u,
de la paroi du tunnel (4 = demi-convergence du tunnel). Notons
dans ce contexte que la valeur de u, ne peut étre inférieure &
celle de upf (o7 = déplacement survenu au front de taille et dd
4 la redistribution des contraintes par rapport a I'état initial)
(Egger, 1974). Ensuite, nous trouvons la longueur nécessaire des
ancrages 4 Paide d'un second diagramme qui donne I'étendue de
la zone plastifiée en fonction de la pression intérieure Pi (fig. 8)

¥



TUNNEL

ALLURE DES CONTRAINTES

DEPLACEMENT DE LA PAROI DU TUNNEL

Fig. 9 Scellement dans la zone plastifide (R4 < R’): contraintes
prés de lexcavation et deplacemem: de la paroi

Si nous diminuons progressivement la pression intérieure Pi, tout
en maintenant constante la longueur des ancrages, I'épaisseur de
I'anneau plastifié augmente et finit par atteindre celle de I'anneau
ancré (R* = RA). A ce moment-13, Iallure des contraintes change
brusquement, et nous observons un saut dans les déplacements
ig. 9).

Si la pression Piest encore diminuée, I'ancrage se trouve entidre-
ment dans la zone plastifiée: en principe, il est toujours possible
de stabiliser mais au prix de impor-

tants, généralement inadmissibles dans les ouvrages du génie civil.

Lialgorithme permettant de calculer les courbes ug (Pi, RA) pour
différents types de comportement de la roche apres la rupture

( y compris rupture progressive et dilatation), a été mis sur or-
dinateur; ainsi, le dimensionnement des ancrages peut se faire
rapidement et sans difficulté.

3.2. Boulons scellés sur toute la longueur

Les considérations précédentes étaient basées sur I'hypothése
quune force d’ancrage donnée était appliquée sur la paroi du
tunnel et que la force de réaction correspondante était transmise
4 la roche le long d’un corps d’ancrage bien délimité. C'était
donc bien le cas des tirants précontraints présentant une longueur
libre.

Mais quel est alors le mode d’action des boulons scellés sur toute
leur longueur, utilisés couramment dans les tunnels ? Cette ques-
tion n’a pas encore requ de réponse précise (Londe et Bonazzi,
1974) ; nous constatons toutefois une certaine analogie avec la
terre armée (Behnia, 1973), ce qui nous améne & tenter Pexpli-
cation suivante

4

Les boulons scellés constituent une armature de la roche placée
perpendiculairement & la direction de la contrainte maximale
Cette armature augmente la résistance au cisaillement de la roche
en lui conférant, pour ainsi dire, une cohésion supplémentaire cp
(fig. 10). Celle-ci dépend de la densité relative d’ancrage W, ainsi
que des propriétés de lacier et de la roche (Bjurstrom, 1974).

G . limte de fluage

3 o tacier
Tp =06 Gy. .résistance au cis:

temen

Fig. 10 Tunnel ancré par boulons scellés sur toute la longueur

Le dimensionnement des ancrages peut alors se faire ainsi: pour
un déplacement admis de la paroi du tunnel o, nous trouvons,

4 laide d’une famille de courbes camctemuqum (¢ = constant,
¢ = paramétre variable), la valeur nécessaire de la cohésion fic-
tive en cherchant la courbe qui coupe I'abscisse (Pi = 0) au dé-
placement , donné (cf. fig. 7)

La différence entre cette cohésion nécessaire et sa valeur réelle,
Clest-d-dire cp, permet de calculer la densité relative d'ancrage W
(- section des boulons d'ancrage par unité de surface de la paroi
du tunnef)

Pour trouver ensuite la longueur nécessaire des ancrages, nous
partons de la réflexion suivante: en considérant la roche améliorée
par les boulons, nous pouvons calculer Iépaisseur de la zone
plastifiée : au-dela, la roche reste a I'état élastique. Il s'agit donc
de trouver le rayon Rp ol I'état des contraintes ainsi déterminé
constitue juste I'état limite pour la roche non améliorée (cercle
NO 3 dans la fig. 10). La valeur R étant trouvée, nous pouvons
en déduire la longueur nécessaire des boulons.

3.3. Comparaison des deux systémes d'ancrage

maintenant, de comparer l'effet de tirants précontraints
une longueur libre avec celui de boulons scellés sur
longueur
Comme base de é ¥ Dog de
la contrainte limite tangentielle de la roche, en raison de I'an-
crage : dans les deux cas, I'effet de 'ancrage dépend de I'angle
de frottement ¢. La comparaison montre la supériorité des bou-
lons scellés pour les angles de frottement faibles, tandis
pour des angles de frottement plus élevés, les tirants pleconlramts
sont plus efficaces (fig. 11).

Dans ce contexte, il faut noter que l'utilisation de plaques d’appui
non négligeables sur les boulons scellés rapproche leur mode
d’action de celui des tirants précontraints, les déformations du
massif rocheux les mettant en tension dés la plaque d’appui.
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Fig. 11 Comparaison entre Peffet de tirants précontraints et de
boulons scellés sur toute la longueur
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4. REMARQUE FINALE

En conclusion des réflexions ci-dessus, nous constatons que nous
saisissons assez bien I'effet des ancrages en souterrain et que

leur dimensionnement n’est pas aussi illusoire qu'on pourrait le
craindre, 3 condition que la toche puisse étre considérée, sans
trop d'erreur, comme un milieu pseudo-continu ne présentant
pas de phénoménes différés.

Pour des situations géométriques simples (pex. cas de la symé-
trie de révolution), il existe des méthodes de dimensionnement
réalistes et relativement simples, pour les tirants précontraints et
les boulons scellés. Dans beaucoup de situations plus compliquées
(p.ex. excavation non circulaire, poussées non hydrostatiques),
ces méthodes fournissent toutefois des indications utiles a la com-
préhension.

Mais il ne faut pas perdre de vue que beaucoup de tunnels sont
creusés dans des roches qui sont loin d’étre des massifs continus;
comme par exemple les roches stratifiées ou phylladiques qui
accusent une forte anisotropie de résistance. Dans ces cas, le
champ des contraintes régnant autour du tunnel est trés diffé-
rent de Pimage familiére (fig. 12):

Prés de I'excavation, les contraintes sont nettement réglées paral-

lélement et perpendiculairement aux discontinuités, ce qui donne

lieu  des zones presque déchargées entre ces deux directions.

Mms on remarque surtout une région profonde, perpendiculaire
U les radiales sont

( mbles.

La roche y est sollicitée presque en compression simple et mon-
tre une tendance a se défolier et a flamber. Des ancrages capa-

bles de prévenir efficacement ces phénoménes doivent donc étre
nettement plus longs que dans une roche continue ne présentant
pas ces plans de faiblesse.

Dans des cas pareils, ainsi que dans les roches susceptibles de
fluer, nous mavons pas encore de méthode simple et efficace a
proposer pour le dimensionnement des ancrages. Nous devons
alors procéder d’une maniére semi-empirique, comme c’est fré-
quemment le cas dans la construction des tunnels, et passer par
les trois phases d’un prédimensionnement, de 'observation et de
corrections éventuelles. Et cest justement dans ces cas difficiles,
encore mal abordables par le calcul, quapparait I'avantage déci-
sif des ancrages : si lauscultation du tunnel montre la nécessité
de renforcer le souténement, il est facile de le faire, simplement
en augmentant le nombre des ancrages. De plus, cette opération
se fait sans empiéter sur le gabarit du tunnel, ce qui n’est guére
possible avec d’autres méthodes de souténement.

Cette souplesse dutilisation des ancrages est particuliérement
appréciée dans la construction souterraine o les situations dé-
fiant tout effort de prevlslon et de dimensionnement sont —
hélas — 4 lordre du jour.

radiates petites

tangentielles élevées

Fig. 12 Tunnel creusé dans une
roche fortement anisotrope :
champ des contraintes
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ERLAUTERUNGEN ZUR ANWENDUNG DER SIA-NORM 191

BAUSTELLE SBB-FLUGHAFENLINIE LOS 8

Von P. Honold, Ziirich

1. BAUWERK UND BAUGRUND

Das Baulos 8 der SBB-Flughafenlinic liegt im Raume Opfikon-
Glattbrugg. Neben der neuen doppelspurigen Linie zum Flughafen
"Zirich-Kloten” bauen die Schweizerischen Bundesbahnen hier
auch die bestehende Bahnlinie Ziirich-Kloten-Winterthur auf
Doppelspur aus. Diese Linie wird zudem im Abschnitt vom Los 8
als Haltestelle ausgebaut. Damit wird die Stadt Opfikon neu an
die SBB-Linie Ziirich-Winterthur angeschlossen.

Die Bahnlinien werden in diesem Streckenabschnitt unter den
Boden verlegt. Den bilden v
Schlitzwinde. Diese sind im Bereich mit Durchgangsstrassen iiber-
deckt und unverankert, im Ubrigen Teil nach oben offen und
permanent verankert (vgl. Abb. 1). Der Baubeginn war im Januar
976. Die Inbetricbnahme der Flughafenlinie ist fir den Mai 1980
. Nach dem il (vgl. Abb. 2/
Seite 2) kann der im Verankerungsberelch anstehende Boden wie
olgt aufgeteilt werden:

Morinenmaterial mit komplexem Aufbau,
2T. als anstehende Grundmorne, zT. als
verschwemmtes, verlagertes Morinen- und
Seeablagerungsmaterial (Baugrund 1).

Ab km 122'540:

Bis km 122’540

ial_mit komplexer Aufbau

Abb. 3 Morinen- und Seeablagerungsmaterial

2 und 3 anstehenden normalkonsolidierten toni-
sicherlich einen Grenzfall fiir eine permanente

| e P
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|
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T |
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N il \ STABILISIERTE SCHICHT §
= AUFSCHUTTUNG
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b1 Typisches Querprofil im of fenen Bereich
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” Kiinstliche Auffillung
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&g Maranenmaterial

=_—] Tonig-siltige zT. sandige
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Oberflache Molassefels

122.4

Abb. 2 Geologisches Langenprofil mit Angabe der
Verankerungsbereiche

2. GRUNDLAGEN FUR DIE ANKERARBEITEN

Die Durchfiihrung der Verankerungsarbeiten im Los 8 erfolgte
nach den "Vorliufigen SBB-Richtlinien betr. Verankerungen”,
welche im dem SIA-Norm

vom 20. Februar 1975 entsprechen. Beziiglich Prifmethode be-
deutete das: "Kontrolle des Kraftabfalls bei konstanter Deforma-
tion™ Die SIA-Norm 191, in der heute giiltigen Form, lag ja zu
Beginn dieser Ankerarbeiten noch nicht vor.

i O Baugrund 1+3

Dies entspricht in etwa der von der Anker-Norm fir permanente
mpfohlenen von 2% der

geplanten Anker, Aus tochnischen Grimden Konnten die Versuchs-
anker nur z.T. nachinjizierbar ausgebildet werden. Das war mit
ein Grund, dass die im Baugrund 3 eingebauten Versuchsanker
die vorgesehenen Priiflasten nicht erreicht haben. 6 nachtriglich
eingebaute, in 3 Phasen injizierte Versuchsanker brachten schliess-
lich auch in diesem Material zufriedenstellende Resultate.

Die Versuchsanker wurden anfangs 1976, vorgingig zu den cigent-
lichen auf dem

Aufgrund von 6 im Baugrund 3 (den unteren
cingebauten Ankern aus dem Jahre 1973 war der Ankertyp fir
die Baustelle bereits wie folgt festgelegt

Ei : Typ Dywidag-G 85/105 ¢ 26,5 mm;
in den als Variante

+ Typ BBRV-G G3, 3 Stibe mit
$ 12mm.

Die Bruchlast des Stahlgliedes liegt bei diesen Ankertypen bei
ca. 55 t. Aufgrund der Vorversuche wusste man, dass diese
Last bei sorgfiltiger Injektion auf den Boden iibertragen werden
konnte. Auf weitere Versuche mit verstirktem Zugglied wurde
deshalb verzichtet.

Wegen des komplexen Auftaus und untegelmisig auftretender
urde auf evtl. mogli-
che grossere Ankerquelschmlle in der Molane verzichtet.

So blieben fiir das Versuchsankerprogramm folgende Variations-
grossen:

- Baugrund: Nr. 1, 2 und 3

~ Ankertyp: Ein- und Mehrstabanker

Verankerungslinge , = 4 m, 6m, 8 m

Beim Aufstellen des Versuchsankerprogramms musste natiirlich
darauf geachtet werden, dass nicht allzu viele Variationsfaktoren
gewihlt wurden.

Zur Ausfiihrung gelangte folgendes Programm:

Bougrung 1 “Mordne "

2 Greppen x 1 Ankertyp  x 3 verankidngen = 6 Versuchsanker

Bougruna 2 “Obere gen

2 Gruppen x 2 Ankertypen x 3 Verank langen = 12 Versuchsanker

“Untere Seeablagerungen

Bawgrund 3

1Gruppe  x 2 Ankertypen x 3 Verank langen = 6 Versuchsanker

Total: 24 Versuchsanker

fliche aus versetat, Wobei durch entsplechende Wahl von Anker-
linge und -neigung die n die
Bodenschichten eingebunden wurden. Die Anker wurden 2.1,
ausserhalb der Baugrube angeordnet, um Langzeitbeobachtungen
ausfiihren zu kénnen, z.T. innerhalb derselben, so dass die Ver-
ankerungsstrecken wihrend des Aushubes freigelegt werden.

Es ist wiinschenswert, dass in der
suchen geniigend Zeit eingerdumt
versuchen gemachten Erfahrungen
arbeiten des Bauwerkes iibertragen

Verankerungs-

3. VERSUCHSDURCHFUHRUNG UND MESSRESULTATE

3.1 Spann- und Messeinrichtung

Fiir die Durchfiihrung von Ankerversuchen und Spannpmben
wurden auf der (bei den

die Spann- and. Mess

geme wie fulgt angeordnet (vgl Abb. 4):

~  Zuunterst fiir L an den K
die Druckmessdose. ~ Ueber dem Stiitzbock die hydr. Presse,
das Kraftmessgerdt (z.B. ein Dynamometer) und die Abspann-
muffe mit diversen Ankerplatten zur Gewihrleistung der
Kraftiibertragung

Nach dem Aufbringen der Anfangskraft (in unserem Fall V
5 t) wurden die Deformationsmessgerite montiert. Die Haupt-
messuhr wurde hinten auf die Ankervcrlangerung aufgesetat, zur
Kontrolle der Def es Ankers inkl. Spann 3
Diese Messung erfolgte, wie in dc( Norm fiir die Ankerversuche
vorgeschrieben, von einem Fixpunkt aus. Die Bewegung der
Widerlagerplatte wurde bei den Ankerversuchen mit 2 diagonal
angeordneten Messuhren (bei den ausfiihrlichen Spannproben mit
1 Messuhr) kontrolliert. Zudem wurde der Kolbenhub an dem im
Kolbenhal Milli Massstab als grobe Kontroll-
grosse abgelesen. Diese Messung war ungenau und wurde fiir die
Auswertung nicht weiterverwendet. Dies gilt iibrigens auch fiir
das in der deutschen Fassung der SIA-Norm 191 angegebene Bei-
spiel. Bei der Durchfiihrung der Spannproben wurde auf diese
Ablesung verzichtet,




yichtig fiir die Messeinrichtung ist der Schutz vor Witterungs-

pilissen, vor direkter Fiir
sinen reibungslosen Ablauf empfiehlt sich eine genaue Aufgaben-
suteilung in der im allgemeinen aus 3 Mann bestehenden Spann-
-quipe.

t D der_Spann-und Messeinrichtung _

fur_die Durehfinrung der Ankerversuche

..6b. 4 Schematische Darstellung der Spann- und Messeinrich-
tung fiir die Durchfihrung der Ankerversuche

? Ankerversuche
Die Versuchsanker wurden wie folgt gepriift: (vgl. Kraft-Deforma-
ons-Diagramm, Abb. 5)
— Anfangskraft Vo = 5t
~ Priifkraft Vp =45t = 095 Vg
- 8 Kraftstufen mit AV = § t
~ Kontrolle des Kraftabfalls bei konstanter Deformation
(vgl. Abb. 6).

Kraft - Deformations - Diagramm
Versuchsanker ME 5

Bougrund 1
Einstabanker

Ifrelsp=135m
Iy = 60m

Fiir die Beurteilung von untergeordneter Bedeutung erachte ich
den Kraftabfall in den ersten Sekunden nach dem Erreichen der
neuen Kraftstufe. — Dieser Abfall ist insbesondere auch davon
abhingig, ob die Kraft langsam (z.B. mit Handpresse) oder
extrem schnell (mit Motorpresse) aufgebracht wird. Seine Grésse
hat aber eine wichtige Bedeutung fiir die 1. Beurteilung nach
der Wartezeit Ot (vgl. zur Kriech- und

grosse, in den Ausfiihrungen von Prof. Dr. J. Huder: Anforde-
rungen, Priifung und Bemessung).

Es ist wichtig, dass bei der Durchfiihrung von Ankerversuchen
nicht nur die Grenzwerte At, 3 At, 10 At, sondern auch Zwischen-
werte protokolliert werden. Mit der 'Kontrolle des Kraftabfalls
iiber die Zeit, im halblogarithmischen Massstab aufgetragen, ist
ersichtlich, ob der Boden die aufgebrachte Ankerkraft aufnehmen
Kann. Bei zu grossem und insbesondere auch unregelmissigem
Kraftabfall wurde bei den durchgefiihrten Ankerversuchen die
Beobachtungszeit verlingert (vgl. Abb. 6). Die Beurteilung erfolg-
te, in Erginzung zum Normentwurf von 1975, zusitzlich nach

der Bedingung:

I\
Kraftabfall im Zeitintervall 1] +3y : 7~ < 1%
(bzw. der in etwa gleichbedeutenden Bedingung:
v
t 10t 2 — < 2%
1 15 < 2%)

Kraft-Zeit - Diagramm
(bei konstanter Deformation)

1! log t [min]
fem— g — e gV
o =¥,
06
— e "
At =15min e
e
"
1 20mn 3t fsomin
. ader noch SIA- Norm 191
B Von 15 + 45 min
[t
— Kroftstufe Vg = 35 t
— — Kraftstufe V7 = 40 t
Kraftstufe Vp =451t
Abb. 6 K it-Di (Beispiel V ME 5)

Der Zeitpunkt t] war dabei der Beginn des regelmissigen Kraft-
abfalls (dh. ab Zeitpunkt t] lagen die Messpunkte des Kraftab-
falls bzgl. dem Logarithmus der Zeit in etwa auf einer Geraden).
Auf diese Weise konnten auch Anker im tonigen Boden bei ent-
sprechend lingerer Beobachtungszeit sicher beurteilt werden.

Diese Bedingungen sind nun, wenn auch nicht in der dargestellten
Form, sondern als vom Baugrund abhdngige Kriech- bzw. Relaxa-
tionsgrossen in der SIA-Norm 191 enthalten. Die Bedingung der

20
20
I
10 20 30 w0 50 al(mm)
ikt
1t/ rechnerische freie Ankerlange Iy Verankerungslange

1. Spannverlangerung ~ theoretische slastische Verléngerung

4005 Kraf ions-Di
ME 5)

(Beispiel V

Bl der Kontrolle des Kraftabfalls iiber die Zeit' muss vor jeder
Ablesung die Deformation kontrolliert und wenn nétig durch
Betiitigen der hydr. Presse konstant gehalten werden. Dies ist
Unuigginglich, denn sonst verunméglichen Widerlagersetzungen
¢ ndere Einfliisse (wie zB. Oelverlust der hydr. Presse) eine
©inveandfreie Beurteilung des Ankers.

(d.h. Tangensverhiltnis von Ent- und Wieder-
belastung) bereitete bei diesen Ankerversuchen auch mit dem
vom Normentwurf zur Norm von 0,8 auf 0,9 verschirften Wert
keine Schwierigkeiten. Die Krafteinleitung wurde entsprechend
den Bedingungen der SIA-Norm 191 kontrolliert, wobei insbe-
sondere die obere Bedingung If < If + 0,5 4 von einzelnen
Ankern iiberschritten wurde. Bei der Ermittlung der effektiven
freien Ankerlinge muss darauf geachtet werden, dass der Einfluss
der Spannverlingerung entsprechend dem gewihlten Messystem
beriicksichtigt wird.

3.3 Spannproben am Bauwerk

Da aufgrund der Ankerversuche die Mehrstabanker gegeniiber den
Einstabankern keine Vorteile aufzeigten, wurden alle Lockerge-
steinsanker der Baustelle mit Einstabankern vom Durchmesser



265 mm ausgefiihrt (total ca. 1400 Anker). Die Verankerungs-
strecke war einheitlich 6 m; injiziert wurde in mehreren Etappen.
Als Korrosionsschutz iiber die freie Ankerlange wurden Schrumpf-
schliuche verwendet. Somit kénnen alle eingebauten Anker jeder-
zeit kontrolliert werden. Zudem wurde darauf geachtet, dass die
Anker notfalls ersetzt werden konnten.

Die Durchfiihrung der Spannproben wurde wie folgt organisiert:
wenn eine Ankergruppe zum Spannen bereit war, bestimmte die
Bauleitung, welche dieser Anker ausfiihrlich geprift werden
mussten, und zwar 10 % der jeweiligen Ankerzahl (nach der
SIA-Norm 191 betrigt die Mindestanzahl 6 % aller Anker). Die
austihrlichen Spannproben wurden unter Aufsicht der Bauleitung
durchgefiihrt und ausgewertet. Falls die Anker diese Spannprob
erfiillten, wurde die ganze Gruppe fir das Spannen freigegeben,
im anderen Fall mussten die Anker nachinjiziert und 2T. emeut
ausfiihlich gepriift werden.

Die einfachen Spannproben wurden von der Unternehmung ausge-

Die Kontrolle erfolgte iiber den Kraftabfall bei konstanter Defor-

mation. Das Kriterium aus dem Normentwurf Kraftabfall nach
A

der Wartezeit At = 15 min: —\.-’-‘ < 2% reichte, wie ich

bereits erliutert habe, insbesondere fiir die Beurteilung der Anker
im Seeablagerungsmatenial nicht aus und wurde durch die Bedin-

gung 1y + 10t A“#‘ < 2% erganat

Mit untenstehendem Vorgehen bei der Durchfiihrung der Anker-
rde cin Vergleich der Relaxationsgrdsse mit dem
nach der deutschen Norm DIN 4125, Blatt 2 ermog-

Abb. 8).

Prifmethode auf der kritischen Kraftstufe
Kraft-Deformations - Diagramm (Ausschnitt)

fiihrt und protokolliert (vgl. Abb. 7). Die
diese Arbeiten nach den fir jeden Anker ausgefiillten Spannpro-
tokollen.

Abb. 7 Durchfiihrung der einfachen Spannprobe am Bauwerk

Die Priifkraft wurde fiir die Spannproben wie folgt festgelegt:
Die ausfiihrliche Spannprobe galt der Kontrolle, ob die von der
Ankernorm geforderten Sicherheiten {iber das ganze Bauwerk
cingehalten wurden, d.h. Prifkraft Vp < 0,95 - Vs, wobei man
darauf geachtet hat, dass bei der Priifung die 2-fache Gebrauchs-
last nicht iiberschritten wurde. Fiir die cinfache Spannprobe
wurden die Anker nach ihrer Gebrauchslast abgestuft, in Gruppen
aufgeteilt und im Minimum gemdss Ankernorm fiir permanente
Anker bei 1d-facher Gebrauchslast gepriift.

Die Beobachtungszeit auf der Priifkraftstufe wurde auf minimal
15 Minuten festgelegt. Aufgrund der Resultate der Ankerversuche
durfte zusitzlich zur Bedingung 'Kraftabfall zwischen 0 und 15
Minuten maximal 2 % der Priifkraft, der Kraftabfall zwischen §
und 15 Minuten 1% der Priifkraft nicht iibersteigen. Falls cine
dieser Bedingungen nicht erfillt war, musste die Wartezeit auf
45 Minuten (resp. 150 Minuten) verlingert werden.

Die Bedingung der Krafteinleitung wurde bei allen Spannproben

kontrolliert (bei der einfachen Spannprobe infolge kleinem Rei-
mit R = 0) Die

und der blei ionen (aufgrund der

auf 10 mm nmmen) wurden von allen Ankern, die die Bedin-

gungen der Relaxationsgrosse und Krafteinleitung erfillt hatten,

cingehalten.

NUBERSTELLUNG : PRUFUNG MIT KONSTANTER

4. Gl
DEFORMATION BZW. KONSTANTER KRAFT

Bei der Durchfiihrung der Ankerversuche nach dem SIA-Norm-

entwurf herrschte zu Beginn eine grosse Unsicherheit beziiglich

der Beurteilung nach dem Kriterium der Relaxationsgrisse (und
dieses Kriterium ist fir die Beurteilung von Injektionsankern im
Lockergestein sehr wichtig! ).

&

ol

/Jﬁ e} :
)|(/ :Ia\r
e A\ |

Kraft- Zeit - Diagramm _ (halblogarithmisch)

v 15 min
3 o
T
ty 10ty logt
Deformations - Zeit- Diagramm || ithmisch)
Al 15min
| Al
ar
aly
t t2 logt

Abb. 8  Prifmethode auf der kritischen Kraftstufe

Nach abgeschlossener Kontrolle des Kraftabfalls auf der Priifkraft-

stufe (bzw. falls diese nicht erreicht werden konnte, auf der Kraft-

stufe, auf der der Kraftverlust den zulissigen Wert erreicht oder

bereits iiberschritten hatte) wurde der Anker auf die Kraft zum

Zeitpunkt t] gespannt. Der gemessene Dchnungszuwachs ermog-
5 aus 2

lichte die es
A1y-014

wobei kg st
log tlty .

Die Resultate der Ankerversuche vom Baulos 8 der Flughafen-
linie sind in den 2 folgenden Diagrammen zusammengestellt

(dabei ist das Kncchmms nach DIN 4125, Blatt 2 als Abszisse,
die ach dem S f als Ordinate

aufgetragen):

~ Der Vergleich mit der Beurteilung des Kraftabfalls nach
15 min im Diagramm 1 (vgl. Abb. 9) ergab eine relativ
grosse Streuung, und mehrere Anker im Mordnen- und See-
ablagerungsmaterial hatten eine dieser Bedingungen erfiillt,
lagen aber beziiglich dem anderen Kriterium iiber dem zu-
lissigen Wert.



picoramm 1: Ankerversuche FHL Los 8

Bel ieilung_des Kraftabfalls nach 15 Minuten
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© Baugrund 1 “Moréne”
x Baugrund 2 "Obere Seeablagerungen”
+ Baugrund 3 “Untere Seeablagerungen”

Al 9 Diagramm 1 .

15

Vergleich: Relaxationsgrosse "3_‘\'_ £ Kriechmass ks

~ %im Vergleich mit der Beurteilung des Kraftabfalls im Zeit-
intervall ty + 10t; im Diagramm 2 war die Streuung erwar-
‘ngsgemiss Kleiner (vgl. Abb. 10): d.h. im Zweifelsfall muss
i der Anwendung der SIA-Norm die Wartezeit iiber die
Zeit At hinaus verlingert werden. Es zeigte sich zudem, dass
© diese Versuche die Beurteilung nach dem Kriterium der
laxationsgrdsse mit der Beurteilung nach dem Kriechmass
vergleichbar ist, denn entweder waren beide Kriterien erfilllt
er dann bei beiden die Grenzwerte iiberschritten. Extreme
Werte wie im Diagramm | gab es hier nicht

De. ‘ergleich bezieht sich jedoch nur auf dieses eine Kriterium
und ist kein Normenvergleich “SIA kontra DIN-Norm”, da

Diagramm 2: Ankerversuche FHL Los 8

Beurteilung_des Kraftabfalls

im Zeitintervall tq + 10t4
LR +
+
5
*: X
o4

SIA-Norm (Relaxationsgrésse)

7 I/
/,\///

3 4 5 kglmm]
DIN (Kriechmass)

© Bougrund 1 “Mordne"”
* Baugrund 2 “Dbere Seeablagerungen”
+ Baugrund 3 “Untere Seeablagerungen™

Abb. 10 Diagramm 2

o,
Vergleich: Relaxationsgrésse '

— Kriechmass ks
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Bauherr & Oberbauleitung :
SBB Bauabteilung Kreis IIl, Zirich

Projekt und Grtliche Bauleitung Tiefbau:
Ingenieurgemeinschaft Neukom + Zwicky, Ziirich
Stephan + Kunz, Kloten

Geotechnische Beratung:
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erst a5 in beiden Normen auch andere Kriterien sel
und sweitens die Sicherheiten bei SIA- und DIN-Norm

unte, “chledhch angesetzt werden.

Nact: der SIA-Norm 191 konnen mun Ankerversuche und Spann-

Prot-a mit “konstanter De " oder mit "konstant

Kra; " qurchgefiihrt werden. Bei der Kontrolle der Deformations-

me mit konstanter Kraft werden die Grenzwerte der Defor-

may.
des

nkers unter der Kmn Vp ermittelt. Diese betrigt fiir die
ltlne auten Dywidaganker bei einer rechnerischen freien Anker-
nge |5 = 13 m ca.50 mm. — Die 2 %-Grenze fir die Kon-
troll !lach der Zeit At = 15 min. (bzw. von t] bis 10t]) ergibt
¢ine ujjssige Deformationszunahme von ca. 1 mm. Diese Bedin-
Bung Liegt somit fiir die eingebaute Ankerlinge beziighch dem
Tie-hnass nach DIN 4125, Blatt 2 auf der sicheren Seite.
D'iﬁr ikerarbeiten der Flughafenlinic Los 8 sind per Ende Juni

s‘?h’ 8 gewchlossen. Mit der Ankerprifung nach den SIA-Vor-
‘;,M’lh n wurden, nachdem man sich an diese Priifmethode ge-
john fatte, gute E acht. Der SBB
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3EMERKUNGEN ZUR DEFINITION DES SICHERHEITSFAKTORS BEI STABILITATSPROBLEMEN

VON BOSCHUNGEN

Von Dr. K. Koviri und Dipl.-Ing. P. Fritz, Ziirich

Das Studium der einschldgigen Fachliteratur lasst erkennen, dass
der Begriff Sicherheitsfaktor auf verschiedene Arten definiert bzw.
mathematisch uneinheitlich formuliert wird. Nach einer verbrei-
teten Definition gilt:

Summe der hemmenden Krifis

s aktor F = - - 1)
Summe der treibenden Krafte
Eine andere Definition besagt:
. - der max. Scher
- der Scherkrifte
@)

Wir zeigen an einem einfachen Beispiel, dass die beiden Defini-
ionen grundverschiedene Resultate ergeben kénnen. Ein gleitge-
fahrdeter Korper auf einer schiefen Ebene (Fig. 1a) sei zundchst
our durch das Eigengewicht G belastet, das durch die Kompo-
qenten Gg und Gy, angegeben ist.

a) 6s

Fig. la + 1b: Korper auf einer schiefen Ebene mit den
angreifenden Kraften

Is hemmende Kraft ist die Scherkraft S zu betrachten, welche
im Moment des Gleitens den Betrag Smax aufweist. Beide Sicher-
sitsdefinitionen fiihren in diesem speziellen Fall auf denselben

Smax
Gs

F

da die sogenannte treibende Kraft Gg identisch ist mit der effek-
t'v vorhandenen Scherkraft an der Gleitfliche. Greift neben dem
Gewicht G eine Ankerkraft A mit den Komponenten A, und A
1 (Fig. 1b), so fiihren die beiden Definitionen zu verschiedenen
Ergebnissen:

_ S, + A
F= 22 b F=
Gs

Gemiss der ersten Definition bleibt die treibende Kraft im Nenner
Konstant, wihrend die

Die Auswertung der beiden Formeln fiir cin numerisches Beispiel
ergibt den in Figur Verlauf fiir den
koeffizienten. Die Ankerkraft wurde horizontal und die Kohision
zu Null angenommen. Auf der Abszizze ist der Quotient A zu
G, auf der Ordinate der Sicherheitsfaktor F aufgetragen. Fiir

F = 1 ergeben beide Definitionen dieselbe Ankerkraft. Sonst
sind die Unterschiede aber betrichtlich, vor allem weisen beide
Kurven grundlegend verschiedenen Verlauf auf.

w
=10

o

e

12

<

2

&

E

w 5

T

x

w

T

5]

o 1

L
15
QUOTIENT A/G
Fig. 2: Si fizient fir zwei ie Definiti

Auffallend ist zundchst, dass fir A/G 084 der Wert F (2. De-
finition) im Gegensatz zu F gegen Unendlich geht. Dieser singu-
lire Punkt ist aber verstindlich, entspricht er doch der Situation

= Gg. Bei weiterer Zunahme von A wiirde dann Gleiten nach
oben massgebend, was bei der zweiten Definition korrekt durch
eine Verminderung von F zum Ausdruck kommt. Definition (1)
trigt diesem Phanomen aber nicht Rechnung, da F mit zuneh-
mender Ankerkraft stetig wichst. Fiir das Aufwirtsgleiten muisste
demzufolge eine neue Formel eingefiihrt werden:

F Smax * Gs

- Ag

Hier steht die Gewichtskomponente Gg als hemmende Kraft im
Zihler, wihrend die Ankerkraft im Nenner nun als treibende
Komponente aufgefasst wird. Man erkennt die praktischen Pro-
bleme, die mit einer solchen Qualifikation von Krften entstehen.
So muss konsequenterweise bei Verwendung der ersten Definition
unterschieden werden, ob ein Anker schlaff ist oder vorgespannt.
Ein vorgespannter Anker wiirde als aktive Kraft eine Verminde-
rung der treibenden Krifte bedeuten und somit im Nenner erschei-
nen, ein schlaffer Anker hingegen wiirde als passive Kraft zu den
Kriften gezihlt und im Zihler auftreten. Diese Pro-

Vergrossert. wird. Demgegeniiber werden nach der zweiten Ucf]m-
tion die effektiv vorhandenen Scherkrafte im Nenner um Ag
Vermindert.

bleme werden mit der Verwendung der zweiten Definition ver-
mieden. Dort ergibt sich der Sicherheitsfaktor aus dem Vergleich
einer Beanspruchung mit einer Festigkeit, wie dies auch im iibri-



gen Bauingenieurwesen gebréuchlich ist. Bezieht man nimlich die
maximalen Scherwiderstinde und die effektiv vorhandenen Scher-
krifte auf die Auflagerfliche des gleitgefihrdeten Korpers, so ent-
spricht diese Definition im wesentlichen dem Vergleich zwischen
der zulissigen und der vorhandenen Schubspannung

Es st offensichtlich, dass nur die zweite Definition (maximaler

Scher iber effektiv Scherkrifte) verwendet
werden soll. Die erste Definition ist aus folgenden Griinden abzu-
lehnen:

Diese Definition verstdsst gegen ein clementares Gesetz der
technischen Mechanik, wonach eine an einem starren Kérper
angreifende Kriftegruppe mit ihrer Resultierenden dquivalent
ist. Die besagte Definition verbietet ja die Bildung einer Resul-
tierenden, weil die angreifenden dusseren Krifte aufgrund
einer teilweisen dubiosen Qualifizierung als treibend oder als
hemmend anzusehen sind

— Die erste Definition fiihrt auf zwei verschiedene Formeln, je
nach Gleitrichtung.

Es ist zu begriissen, dass die neue Ankernorm SIA 191 den Ge-
brauch der zweiten, widerspruchsfreien Definition vorschreibt
und damit Klatheit in die Anwendung des Sicherheitsbegriffs
bringt.

Bemerkung : Die vorstehenden Ausfiihrungen sind eine Erginzung
zur Publikation

ebener und

Felsboschungen
(Rock Mechanics 8/2, 1976),

welche als Sonderdruck von den Verfassern erhiltlich ist.

Adresse der Verfasser:

Dr. K. Koviri und Dipl.-Ing. P. Fritz
Institut fiir Strassen-, Eisenbahn-
und Felsbau an der ETHZ

ETH - Honggerberg

8093 Ziirich
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STABILISATION D’'OUVRAGES EN MOUVEMENT A L’AIDE D'’ANCRAGES

par Pierre Amsler, Genéve

1. INTRODUCTION
2 8 " Sans renforcement
Plus d’une vingtaine d'ouvrages en mouvement ont pu étre sta- de la structure
bilisés au cours des dix derniéres années grice i la mise en place
de tirants précontraints permanents. Les ouvrages traités étaient
de plusieurs types: btiments, murs de souténement routiers ou
ferroviaires, routes, remblais divers, etc

étre généralement de deux types,

de la figure NO 1: les ouvrages
ancrés lors de la déid  représentés & gauche sur
‘e schéma, et les ouvrages munis d'ancrages aprés coup en vue
de leur stabilisation, cest-a-dire aprés apparition de mouvements.
Ils sont représentés & droite sur le schéma.

La différence principale entre les deux types d’ouvrages ancrés

cités réside dans leur dimensionnement. Pour les ouvrages ancrés
ors de la construction, le dimensionnement des tirants d’ancrage
s'effectue pour un état de rupture inconnu ou supposé basé sur
des résultats d’essais effectués en laboratoire sur des échantillons
eprésentatifs. Contrairement a ces ouvrages, ceux du deuxiéme

type, c'est-d-dire les ouvrages ancrés aprés apparition de mouve-
ments importants sont, eux, dimensionnés pour un état de rup-
ture connu. Clest la nature qui, dans ce cas, sert de laboratoire.

“a figure NO 2 représente les trois classes d'ouvrages ancrés du
deuxiéme type

OUVRAGES ANCRES

/

a la construction apres lapparition de
mouvements

o\

sans renforcement  avec renforcement  en créantune

de la structure de la structure nouvelle
existante existante structure

O nensionnement des tirants Dimensionnement des tirants.

€ incrage pour un éat de dancrage pour un état

TUpture nconns ou SUPPOSé rupture connu.

N
\\
.

Facteurs de sécurité Fig. No |



2. PHASES D’ETUDE

Une étude générale de stabilisation par tirants précontraints peut
étre subdivisée en cing phases distinctesénumérées dans la figure 3:

Phases de I'étude

1 Investigations

2 Caleuls

3 Etablissement du projet
4. Réalisation

5 Controle

Fig. No 3

Comparées 4 la réalisation d'ouvrages courants du génie civil, les
phases 1 (investigation) et 5 (controle) prennent — dans le cas
particulier des ouvrages ancrés — une grande importance. II est
4 remarquer, par ailleurs, que les phases 2 (calculs) et 3 (tablis-
sement du projet), sont souvent étroitement lies. Elles sont
méme souvent conduites parallélement.

Phase 1 ~— Investigation

11 Sagit, avant de passer  la réalisation et dans le laps de temps
disponible, de récolter le plus d’informations possible. Si le mou-
vement constaté est ancien, que 'intervention n’est pas urgente,
on aura le temps de pousser les études a
ce qui est généralement le cas, seules quelques observations de-
vront suffire, quitte a les compléter par la suite.

La figure 4 résume les objectifs d’une campagne d’investigation
compléte, ainsi que les moyens actuellement a disposition pour
les atteindre

et la détermination
sont les deux

La localisation des surfaces de
des mouvements de chaque
objectifs principaux.

devi si 'on veut lo-
calser correctoment ]es surfaces de glissement en profondeur
dans

1. Investigations
Objectifs

Etabir les profils géologiques et géotechniques
Classifier lessols et les roches

Déterminer les caractéristiques mécaniques
Localiser la ou les surfaces de glissement
Localiser les écoulements et lanappe phréatique
Déterminer I'agressivité du sol et de leau
Déterminer les mouvements des ouvrages

Déterminer les caracténstiques du milieu ambiant
(pluviosite, climat etc)

Fig. NO 4

fond. Si le temps presse,

Moyens

Phase 2~ Calculs

Létude de stabilité geffectue en deux temps: Tout d’abord, il
s'agit d’étudier I'état existant, au moment du glissement. Le cal-

cul s'effectue & partir de 'état de rupture connu et on détermine

4 rebours les caracténistiques du sol nécessaire ¢’ @' pour obtenir
le facteur de séeurité F = 1.00.

2. Phase de calcul

Choix du modéle de cacul.
Choix de la méthode.

Analyse de létat
istant

Déterminer les forces en jeu.
existan

Déterminer les caractéristiques.
¢, f' (ou su) pour létat de

rupture  F=100

Avec le méme modele et

Analyse de [état futur

avec les tirants dancrage la méme méthode,

déterminer F = F (V)

lEmix du facteur de sécurité F

Fig. NO 5

Puis, dans un deuxiéme temps, on détermine la force d’ancrage
nécessaire pour plusieurs couples de valeurs possibles ¢’, ¢’ et le
facteur de sécurité choisi.

Le choix du facteur de sécurité F est particuliérement délicat.
11 doit é&tre fait indépendamment dans chaque cas et adapté a la
nature de Pouvrage 4 stabiliser.

La nouvelle norme SIA N© 191 ne donne en effet aucune indi-
cation pour le cas des ouvrages ancrés aprés coup. La norme
cite 4 Tarticle 3.42 des coefficients de sécurité usuels pour les
parois de souténement en terrain meuble, mais ne donne aucune
indication lorsque la nature offre la possibilité de définir les ca-
ractéristiques de résistance au moyen d'un glissement existant.
Dans les cas présentés ici, les facteurs de sécurité au glissement
ne dépassent guére 1.20, alors que la norme 191 prévoit des
facteurs de sécurité pouvant aller jusqua 150 (article 3.42).

Plus les investigations préalables ont été poussées, en particulier
si les surfaces de glissement ont pu étre localisées avec précision
et si les niveaux extrémes de la nappe phréatique ont pu étre
déterminés, plus le coefficient pourra étre bas.

Carottage. battage. géophysique. levés superficiels.

levés superficiels et inclinométre
Piézométres ponctuels. Analyses chimiquies
Analyses chimiques

Mesures topographiques. Auscultation.

Relevés météorologiques



12 marge de sécurité exigée vis-d-vis de la rupture dépendra,

¢ une part de Pampleur des controles prévus aprés les travaux
sur chaque ouvrage et, d'autre part, de expérience acquise sur
des ouvrages analogues déja stabilisés

il existe plusieurs fagons d’introduire les forces d’ancrage dans
Pépure de stabilité. La figure NO 6 propose, pour la méthode de
Fellenius, Pintroduction d’une force d’ancrage quelconque V par
deux composantes honmmale et verticale Vi et Vy. Les
stabilisant et nt pou
des deux composantes. Cotte méthode permet une il
approche de la réalité et les facteurs de sécurité aby
sont plus réalistes qu'ils ne I'étaient par la méthode usuelbe.

Méthode de calcul
p.ex. Fellenius

Formule de Fellenius sans ancrages:

E I axe( =

Formule de Fellenius avec ancrages:

1 r 1
F=2 TV cosw mgnelny
- 526G sincs WL - VH &
R &
Fig. NO 6

Phases 3 a 5

La figure NO 7 résume les phases d’étude NOS 3 a 5.

3. Etablissement du projet

Données :

Par le calcul V par ml de glissement

Objectifs:

Dimensionnement des systérnes d'ancrages (nombre tonnage,

répartition etc . )

Dirmensionnement des blocs d'appui  (poingonnement, B.A )

Choix du type dancrage (terrain meuble ou rocher)

Choix des caractéristiques des ancrages (contraintes admisibles
longueur libre, longueur
du scellement )

4. Realisation

Données:

Projet

Objectifs :

Realisation de l'ouvrage (ancrages. blocs dappui)

— Choix du programme des travaux

— Ordre de mise en tension des ancrages

— Mesure des déformations 3 la mise en tension

5. Contréles
Objectifs

Observer le comportement de louvrage stabilisé¢
— Comportement des tirants d'ancrage
— Comportement des blocs dappui de la structure

— Comportement de I'ensemble

Evaluer

Fig. No 7

Les phases NOS 3 “projet” et 4 “réalisation” ne présentant guére
de nouveauté. La phase NO § “contrdles”, par contre, prend ici
une importance particuliére, Seul un dispositif de mesures de pré-
cision permet de avec

3. REALISATIONS RECENTES

Trois cas seront examinés en détail. Ils correspondent aux trois
classes citées ci-devant



Fig. No 8

La coupe de la figure 10 représente les travaux confortatifs en-

trepris en toute hdte: une reprise en sous-oeuvre constituée d’un
socle posé sur deux pieux fichés dans le terrain en place et an-

crés dans la molasse par deux ancrages de 30 tonnes; un troisié-
me ancrage de 20 tonnes fut mis en place directement a travers
le radier.

Fig. No 9

COUPE_A-A

000m Fig. No 10



1 ’opération de sauvetage fut menée rapidement. Le premier an-
crage du radier fut tendu 16 jours apres I'apparition de la pre-
micre fissure dans la route d'accés; les deux autres ancrages le
urent quelques jours plus tard, le temps d’exécuter le sous-

La

villa a
mais aussi
oire, avait

Signalons ici que la villa a été habitée de fagon ininterrompue
pendant toute la période des mouvements et pendant I'exécu-
tion des travaux confortatifs.

Le deuxiéme exemple est peut-étre moins spectaculaire, mais
non moins intéressant. Il s'agit de Iancrage d’un mur de sauti-
nement routier (voir figure NO 11) & l'aide de 15 tirants précon-
traints de 100 tonnes disposés tous les 4 métres.

Fig. Ne 11

La structure ancienne ne permettant pas la reprise des réactions
des tirants d’ancrage, il fut décidé de plaquer contre I'ancienne
structure, un nouveau mur capable de supporter les efforts d’an-
crage supplémentaires. La pression spécifique contre I'ancien mur
fut limitée 3 125 kg/em2 pour éviter tout poingonnement du
terrain.




LMITE APPARENTE
OU GLISSEMENT




Cet_exemple est intéressant en raison du facteur de sécurité
choisi. Grice i une campagne de reconnaissance poussée trés &
sond et 4 un dispositif de mesure des déformations complet, il
fut admis & époque quun facteur de sécurité de 1.10 aprés
mise en tension des ancrages devait suffire. Méme modeste, ce
scteur exigeait des travaux dancrage importants: 120 tirants de
145 tonnes, soit au total 17°400 tonnes. [l n’en a été exécuté
en premiére étape que 66 et cela a suffi pour stabiliser la masse

en mouvement. Actuellement, le glissement est ancré avec un
facteur de sécurité de 1.05 seulement. Un systéme de mesures
par triangulation a partir de points fixes lointains a permis de
constater que la masse de terre en mouvement pouvait étre con-
sidérée comme stabilisée.

Les blocs d’appui isolés implantés sur trois niveaux sont visibles
dans la coupe de la figure 15.

COUPE DANS L'AXE DU GLISSEMENT
avec niveaux d'ancrages

OXFORDIEN

Fig. No IS

Lexpérience a montré qu'il
ges 4 partir de blocs d’appui
variables selon la nature du
en tension des cbles, pour
tinu.

Les photos des figures 16 et 17 montrent les blocs d’appui aprés
exécution des éléments de liaison.

Fig. N° 16

e
VOLUME EN MOUVEMENT ~ 50000 3
OF 1St Vs 570 TONKES
REPATIES SUR 3 NVEAUK
\\'\ SANS ANCRAGES F=i00 POUR c'= 25 tmd £iTr®
", [ AVEC ANCRAGES v BUm Fatos —
ROCHE CALCARE m e
“DOGGER"
de tendre les ancra-
Fig. No 17
7
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es mouvements généraux de I'ouvrage ancré sont décelés par
\riangulation au DISTOMAT & partir de deux points fixes placés
en dehors de la zone en mouvement.

Les déformations du mur sont observées dans 9 profils placés
fous les 10 métres du mur, permettant de déceler avec précision
out mouvement anormal de I'ouvrage.
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Schweizerische Bauzeitung, Sonderdruck aus Heft 17,1978

Felsanker zur Sicherung des Tosbeckens Nr. 3 in Tarbela (Pakistan)

Von Peter Sommer und Ferdinand Graber, Bern')

Tarbela hat die Aufmerksamkeit der Fachwelt aus ver-
schiedenen Grunden auf sich gezogen. Vorerst wegen des
Ausma; und der damit verbun-

Fenen eindrucksvollen Baustelle. Und spiter wegen der Schii-
den, die seit dem ersten Aufstau im Jahre 1974 an verschie-
denen Bauteilen entstanden sind und noch heute hervorra-

und dabei i e auf die Sich der Bodenplat:

des Tosbeckens mit grossen Felsankern.

Merkmale dieser Verankerung sind der schwierige, he-
terogene Baugrund und die kurze Zeit, die zwischen zwei Hoch-
wasserperioden fiir die Arbeit zur Verfiigung stand. Um die

gende Fachleute in der ganzen Welt
Im folgenden konzentrieren wir uns auf die 1976 ein-
gelcitete Sanierung des Auslaufbauwerkes von Tunnel Nr. 3,

Sanier besser zu verstehen, wird zuerst auf
die vorangegangenen Schiden an den Auslaufbauwerken und
ihre Behebung vor 1976 kurz eingegangen.

1) ErwsitrtoF assung des an der Fribjatrstagung 1978 dor SGBFund derFGU des
SIAin Lausannegehaltenen Vortrage:

Blick auf die beiden Tosbecken Nr. 3 (rechts) und Nr. 4 (links) wihrend der Sanierungsarbeiten im Oktober 1976



Das Tarbela-Projekt in Stichworten

Der Tarbel: etwa 100 km von
Rawalpindi gelegen, dient der Regulierung des Indus. Er ist

Tunnel Nr. 5 iiber eine Sprungschanze und zur Zeit bei Tunnel
Nr. 3 und 4 in je einem Tosbecken vernichtet.

der beiden T

Bestandteil des von der Weltbank finanzierten clnd

ken-Projekts».

Die Anlage Tarbela besteht im wesentlichen aus folgen-

den Teilen (Bild 1):

- Hauptdamm. Mit 148 m Hohe, 600 m Basisbreite, 2740 m
Kronenldnge und 122 Mio m? Inhalt ist er beziiglich Volu-
men der grosste Schiittdamm der Erde.

— Zwei Nebendimme links von zusammen 15,3 Mio m?® Inhalt.

- Zwei Hochwasserentlastungen. Die «Betriebs-» und die
«Hilfsk konnen 42200 m*/s
abfiihren.

- Vier Umleitungstunnel in der rechten Talflanke. Tunnel Nr. 1
bis Nr.3 mit je 13,30 m, Tunnel Nr. 4 mit 11,00 m Durch-
messer. Tunnel Nr. 4 wird auch im

Vor

Der See musste kurz nachdem ersten Aufstau im August
1974 notfallmdssig abgelassen werden. Grund dazu war der
Einbruch von Tunnel Nr. 2 kurz nach seinem Einlauf. Da auch
Tunnel Nr. 1 in Mitleidenschaft gezogen worden war, musste
die Seeabsenkung weitgehend durch Tunnel Nr. 3 und 4 er-
folgen.

Die Erosionsschiiden aus dem Jahre 1975

Die Tunnel Nr. 3 und 4 miinden beim Auslauf in je zwei
Abschnitte mit Rechteckprofil und werden durch Sektor-
schiitzen reguliert. Anschliessend an die Schiitzen folgt eine
Schussrinne 1:3 geneigt bis in das 24,00m tiefer gelegene,
36,60 m breite Tosbecken. Die Entfernung von den Schiitzen

lich der Bewisserung dienen.

~ Ein Maschinenhaus mit vier Turbinen zu je 175 Megawatt
Leistung. Sie werden mit dem Wasser aus Tunnel Nr. 1
gespiesen.

—Ein 2. Maschinenhaus gleicher Grosse wird noch 1977 in
Angriff genommen. Es wird mit Tunnel Nr. 2 gekoppelt
werden.

—Ein 3. Maschinenhaus zu Tunnel Nr. 3 ist fiir Mitte der
80er Jahre vorgesehen, aber noch nicht beschlossen. Bis
dahin wird auch Tunnel Nr. 3 ausschliesslich zu Bewisse-
rungszwecken verwendet.

—Ein 5. Tunnel auf der linken Talseite mit 11,00 m Durch-
messer. Er wurde erst wihrend der Bauarbeiten beschlossen
und ging 1975 in Betrieb. Er dient der Bewisserung.

Die grosse ungenutzte Energie, dic beim Betricb der Be-
wiisserungsorgane bei hohem Seeniveau entsteht, wird bei

bis zum Tosbx de betrigt 186 m. Bei hochster Stau-
kote und voll gedffneten Schiitzen betrigt die Wassermenge
durch Tunnel Nr. 3 etwa 3100 m*/s und die Geschwindigkeit
in der Schussrinne etwa 30 m/s.

Infolge von Schiden an der Schussrinne der linken Aus-
liufe beider Tunnel wurde die Seeabsenkung 1974 vor allem
durch die rechten Abschnitte vollzogen. Durch solch unsym-
metrischen Abfluss wurden Bollensteine, Fels- und Beton-
brocken von unterstrom in die Tosbecken befordert. Es ent-
standen Erosionsschidden und auch noch Kavitationsschiden
an den Bodenplatten beider Tosbecken. Der Abtrag mass iiber
grosse Flichen 60-80 cm mit einzelnen Verticfungen bis
gegen 3 m.

Die Reparatur der Tunnel Nr. 2 und 1, fiir die bis zum
nichsten Hochwasser nur sechs Monate zur Verfiigung stan-
den, beanspruchten Unternehmer und Ingenieur aufs #us-
serste. So wurde aus diesen und anderen Griinden darauf
verzichtet, die Tosbecken von den michtigen Sand- und Silt-

Bild 1.
Anlagen

Der Tarbela-Staudamm mit seinen




blagerungen zu befreien, so dass eine Detailinspektion damals
nicht stattfinden konnte.

Infolgedessen wurden die oben beschriebenen Schiden an
den Tosbecken erst bei deren Wiederinbetriebnahme im Friih-
jahr 1975 in ihrem ganzen Ausmass entdeckt. Zur dringend
bendtigten Bewisserung blieben die Tunnel Nr. 3 und Nr. 4
jedoch weiterhin in Betrieb bis zum 15, August 1975, als sich
die Abflussform im Tosbecken 3 plétzlich verinderte, Wellen
iiber die Seitenwinde schlugen, und ganze Betonstiicke her-
ausgeschleudert wurden.

Die Erosion hatte hochst gefihrliche Formen angenom-
men (Bild 2). Die 3 m starke Bodenplatte aus armiertem Beton
im Becken 3 fehlte auf eine Lange von rund 90 m. Der dar-
unterliegende Fels war bis in eine Tiefe von 18 m abgetragen
worden. Die linke Seitenwand war unterhohlt und die 18 m
starke Trennwand zum Becken 4 durchbrochen.

Unverziiglich wurden auch diese Schéiden repariert. Der
fehlende Fels wurde durch Unterwasserbeton ersetzt. Mit
43000 m* war dies die grosste bisher bekannte Unterwasser-
betonarbeit. Die Wiederherstellung der restlichen Bauteile er-
folgte iiber Wasser (Bild 3).

Die Schiiden an der Bodenplatte aus dem Jahre 1976

Im April 1976 nahm man Tunnel Nr. 3 und Nr. 4 mit
ihren reparierten Tosbecken wieder in Betrieb. Nach insge-
samt 17 Stunden Probelauf, der zu Kontrollzwecken mehr-
mals unterbrochen worden war, musste das Tosbecken 3
neuerdings ausser Betrieb genommen werden. Etwa 2000 m*®
Beton der Bodenplatte wurden weggetragen, wobeisich dies-
mal die obere Hilfte der 3 m starken Bodenplatte in der zur
Oberfliche parallel verlaufenden Betonierfuge abgel6st hatte.
Das Ausmass dieses Schadens ist aus den Bildern 4 und 7
ersichtlich.

fir das T Nr.3
Der erneute Riickschlag zwang zu einer umfassenden

Sanierung. Im Sommer 1976 wurde beschlossen, anlisslich

derR folgende zusdtzli 7u treffen:

Sanier

- Sicherung der Bodenplatte mit vorgespannten Ankern,

Tosbecken Nr. 3 Tosbecken N 4

Bild2. Querschnitt durch die beiden Tosbecken.
Erosionsschiden von 1975

Bild 3. Blick in das teilweise reparierte Tosbecken Nr. 3 1975: Der
fehlende Fels unter der Bodenplatte ist durch 43000 m Unterwasser-
beton ersetzt worden. Rechts erkennt man den Durchbruch durch die
18 m starke Betonmauer zum benachbarten Tosbecken. Die Mauer
musste wegen Einsturzgefahr vor dem Trockenlegen des Beckens
werden. Man beachte die Betontriimmer am Ende des

— Beliiftung des Wasserstrahls beim Tt

— Drainage der Betonierfugen in der Bodenplatte,

- Verstarkung der Bodenplatte durch Aufbringen eines 50 cm
starken, stahlfaserverstirkten Uberbetons.

In Anbetracht solch umfangreicher Arbeiten entschied
man sich, vorerst nur das Tosbecken 3 auf diese Weise zu
sanieren und den Auslauf von Tunnel Nr. 4 grundsitzlich
neu zu iiberlegen und mit hydraulischen Modellversuchen
noch andere Formen der Energievernichtung zu studieren.
Bedingung war, dass die Tunnel Nr. 3 und Nr. 4 am 1. Mai
1977 der Bewisserung wieder zur Verfigung standen. Man
musste sich damit begniigen, die geringfugigen Schiden an
der Bodenplatte des Tosbeckens 4 vorliufig nur auszubessern.
Das Becken 4 hat infolge des kleineren Tunnelquerschnitts
eine geringere Wassermenge zu bewiltigen als das Becken 3.

Auf die cine Sanierungsmassnahme, die Verankerung der

wird im néher ei

Die Verankerung der Bodenplatte
Anforderungen an die Anker
Der Hauptzweck der Verankerung war,

- die Bodenplatte gegen statische und dynamische Auftriebs-
kréfte (Vibrationen) zu sichern. Obwohl diese Krifte senk-
recht zur Platte wirken, wurden die Anker aus praktischen
Griinden durchwegs, also auch im Bereich der geneigten

Beckens

Bild4. Nach 17 Stunden Probebetrieb wurden 1976 erneut 2000 m3
Beton weggetragen und weiter unten (vorne im Bild) abgelagert



Bild 5.

Platte, lotrecht angeordnet. Naheres zur Bemessung siche im
diesbeziiglichen Kapitel;

—den Untergrund mitwirken zu lassen. Der infolge Vorspan-
nung vorgedriickte Fels wirkt bei der Aufnahme der Auf-
triebskrafte durch Verdnderung der Druckkrifte mit. Da-
durch verringern sich die Deformationen der verankerten
Bodenplatte unter den dusseren Lasten, was sich besonders
bei dynamischer Beanspruchung vorteilhaft auswirkt.

Im iibrigen wurden folgende Bedingungen erhoben:

bei der und

Geologisches Lingsprofil durch das Tosbecken Nr.3, 6 m von der Trennwand entfernt

Es wurden 7drihtige Litzen mit einem Aussendurch-
messer von 15,2 mm verwendet, die im Herstellerwerk mit
i ‘ett und Pol ya il versehen wor-
den waren. Aus Zeitgriinden mussten die Litzen von mehre-
ren Produzenten bezogen werden und wiesen daher leicht
i i i ten auf. Die wichti
Kennwerte des Hauptkontingents der verwendeten Litzen
sind in Tabelle 1 enthalten

- R
beim Einbauen der Anker auf das
system unterhalb der Bodenplatte.

—Schutz des Ankers gegen das stark sulfathaltige Grund-
wasser.

~Schonung der Fugenverzahnung zwischen den einzelnen
Bodenplatten durch geeignet gewihlte Spannreihenfolge.

Drainage-

Untergrund

In Anbetracht des sehr heterogenen Untergrundes und
der bewegten Vorgeschichte liess der Ingenieur 80 Au/fschluss-
bohrungen mit Kernentnahme bis in eine Tiefe von 35 m aus-
fithren. Die beinahe liickenlose Erkundung des Baugrundes
gestattete das Aufzeichnen praziser geologischer Profile, wovon
eines in Bild 5 etwas vereinfacht wiedergegeben ist.

Der Fels besteht im wesentlichen aus folgenden Gesteins-
schichten: Chloritschiefer, Karbonatschiefer, Kalkstein, Gips.
Der Fels ist teilweise stark zerkliiftet bis mylonitisiert, abwech-
selnd mit Zonen blockiger Struktur. Auch die Schichtdicken
der verschiedenen Felsarten dndern durchwegs.

Die Zone unterhalb des Unterwasserbetons ist teilweise
mit Betonbruchstiicken besetzt und enthielt zu Beginn der
Arbeit einige Hohlrdume und loses Material. Der Unterwas-
serbeton an sich erwies sich als gut homogen.

Die Anker
Aufbau

Es wurden vor mit einem Korro-
sionsschutz versehene Felsanker des Typs VSL eingebaut. Sie

Tabelle 1. Kennwerte der verwendeten Litzan
Stahlquerschnitt 140 mm?
Garantierte Bruchlast 266t
Streckgrenze 238t
Gewicht einschliesslich Umhillung 12 kg/m'
Aussendurchmesser der umhilllten Litze 18,2 mm

Die luftseitige Spannverankerung VSL Typ E 6-19 be-
steht aus einer Ankerbiichse, in der jede Spannstahllitze mit-
tels eines Klemmenpaares in einer konischen Bohrung einzeln
verankert ist. Die Ankerbiiche stiitzt sich auf eine 360 mm x
360 mm grosse Ankerplatte aus Sphiroguss GGG 42 ab.
Um die notwendige Spreizarmierung unter der Ankerplatte
einbringen zu kénnen, mussten in der Bodenplatte des Tos-
beckens Aussparungen von 70 cm Durchmesser und 64 cm
Tiefe ausgebrochen werden. Die Spirale aus Armierungsstahl
2 20 mm wurde auf der Baustelle geformt. Der Hinterfiill-
beton musste nach einer Woche, dh. zum Zeitpunkt des
Spannens eine Wiirfeldruckfestigkeit von 280 kg/cm? auf-
weisen.

In der bergseitigen festen Verankerung, dem Haftteil,
werden die Litzen, vom Fett und der Polyathylenumhiillung
befreit, mehrmals gespreizt und wieder zusammengefasst an-
geordnet. Ein gewelltes Polyithylen-Hiillrohr & 115/125 mm,
Wandstirke 1 mm, iiber die ganze Haftlinge dient als zu-
satzlicher Korrosionsschutz fir den Anker. Am unteren Ende
ist das Hiillrohr mit einer Kappe wasserdicht verschlossen.
Die Kraftiibertragung auf den Untergrund erfolgt iiber den
die Litzen ortel, die V¢ des

bestehen im wesentlichen aus einem Biindel Spann-
i einer VSL ung und einer berg-

seitigen festen Verankerung, bei der der Spannstahl mit dem

Untergrund durch Haftung verbunden ist (Bild 6).

es und den ortel zwischen Bohrloch-
wand und Hiillrohr.
Die Linge des Haftteils richtete sich nach der Trag-

fihigkeit bzw. Scherfestigkeit des Untergrundes. Aufgrund



der Resultate der vorgingij wurde
die Haftlinge vom Ingenieur auf 6 m festgelegt.

In der freien Linge oder der sog. Spannstrecke, d.h.
der Strecke zwischen fester Verankerung und Spannver-
ankerung sind die gefetteten und plastikumhiillten Spann-
stahllitzen in einem glatten Polyathylen-Hiilirohr o 115/
125 mm untergebracht. Das glatte Hiillrohr ist mit dem Well-
hiillrohr des Haftteils wasserdicht verbunden und gibt einen

i Schutz der i il Litzen wahrend
der Fabrikation und dem Einbau des Ankers. Im weiteren
wirkt es als zusitzlicher Korrosionsschutz des Ankers. Der
freie Raum zwischen den Litzen innerhalb des Hiillrohres
und der Raum zwischen Hiillrohr und Bohrloch sind iiber
die ganze Lange des Ankers mit Zementméortel verfiillt.

Der eingangs erwdhnte zusitzliche Korrosionsschutz des
Ankers besteht aus dem gewellten Hiillrobr des Haftteils und
der Polyithylen- und Fettumhiillung jeder einzelnen Litze in
der Spannstrecke. Dadurch soll verhindert werden, dass das
Bergwasser Zugang zum Ankerstahl erhilt und zwar auch
dann, wenn im Mortel grossere Risse entstehen sollten. Die
Fett- und Polyi i verhindert die
Haftung zwischen Stahl und Mértel iiber die ganze Spann-
strecke und garantiert die erwiinschte Freispiclwirkung des
Ankers zwischen Haftteil und Spannverankerung.

Bemessung

 Folgende Au/riebskrdfte wurden vom Ingenieur auf die

wirkend und der des
Ankersystems zugrunde gelegt:

~ Der hydrostatische Druck ax aus der Differenz von mittlerem
Unterwasserspiegel (Kote 342,80) und Oberkante Boden-
platte (Kote 312,60 im Bereich des Beckenbodens). Das
ergibt 30,2 t/m? fiir die Plattenabschnitte 8 bis 11, plus

—ein hydrodynamischer Auftrieb a: von 10,4 t/m? auf die
Platten 3 bis 9 wirkend.

Die Wirksamkeit des vorhandenen Drainagesystems
musste im Blick auf die unter Zeitdruck auszufihrenden
Bohr- und Ankerarbeiten in Frage gestellt werden, und es
wurde infolgedessen auf eine Abminderung des Wertes a:
verzichtet. Der Ingenieur bestimmte Ankerkraft und Anker-
lange nach folgenden Beziehungen:

Ve=A
wobei Ve: rechnerische Gebrauchslast des Ankers
Az dem Anker zugeordnete Auftriebskraft,
berechnet aus a = a1 + az
= Ve S5
wobei G’ : dem Anker im Mittel zugeordnetes Gewicht
des mittragenden Untergrundes
Si: 1,25 = Sicherheitsfaktor

Aus G’ wurde die freie Ankerlinge bestimmt. Dabei wurde
der mittragende Fels pyramidenformig ab Mitte des Haftteils
der Anker gerechnet und mit einem Gewicht unter Wasser
von 1,6 t/m? eingesetzt.

Ve ist die nach allen Verlusten im Anker verbleibende Vor-
spannkraft. Sie wurde angenommen zu

Ve =06 Vs, V 5: Bruchlast des Ankerstahles

Die initiale Vorspannkraft Vo des Ankers spezifizierte der
Ingenicur zu

Vo =07-Vs
Bei der Wahl der Grésse der Anker war die mégliche
zwischen den Drainagen mitbesti

mend, sowie der obere Grenzwert fir V¢ von 250 t je Anker,

E

Hafteil

Spannstrecke

Anschiusseisen
Ankerbiichse mit Keil-
lemmen

Zementmartel

SCHNITT
S A-

glattes Polyathylenrohr

plastikumhillite und gefettete
Spannstahllitzen

—— Litzenabstandhalfer

——— Abstandhalter

—— geweltes Polytithylenrohr
— blanke Stahllitzen

Zementmartel

SCHNITT
N\ C-C

~ Injektionsrohr

Ankerkoppe

Bohrloch 8 150 -170mm

Bild6. VSL Felsanker



=il

jebards
~sassomsaiun

Bild7. Tosbecken Nr. 3. Anordnung der Anker. Schnitt B-B siehe

gegeniiberliegende Seite unten

sy
de s’
uojaquassoMIBIUN
L e
W # AT woz o s o
09'2ie L
auioiduspog
2 " ok 6 8 - 9Z)nydsIopes

wuoysbuniynieg

sepuikzanyy

4nojsnojauuny.



abelle 2. Verwendete Anker

spezifiziert  rechnerisch
Anzahl Litzen Vg Vo Ve

Typ A 14 72t 25t 210t
A 14 3721 260 t mt
Typ B 16 4261 280t 240t
B’ 16 426t 296 ¢ 2541
Typ C T 186 t 122t 105t
Typ D H 2131 140t 120t
Bild8. Spannen eines Serienankers. Vor dem Verkeilen wurde jeder
Tabelle 3. Daten der Versuchsanker Anker auf eine Priiflast, 33 Prozent hoher als die Gebrauchslast, ge-
spannt
Versuchsanker  Ankerlinge *  Haftlinge Fels im Bereich der
Nr. m m Haftstrecke
1. Gruppe den man im vorliegenden schwierigen Baugrund nicht iiber-
SR 829T 32 6 Karbonatschiefer, schreiten wollte.
Kalk, Chloritschiefer Zusitzlich zu den VSL Felsankern wurden in den Boden-
SR 99T 32 6 Karbonatschiefer, platten 1, 2 und 3 und den Seitenwandfundamenten 4 bis
Chloritschiefer, Gips 10 vorgespannte Stabanker @ 35 mm aus Armierungsstahl
SR10/29T 244 6 Chlori ingebaut und auf 53 t vor
Karbonatschiefer
SR 10/19 T 274 9 Chloritschiefer, Anordnung
SR 724T 3 9 2::2:::::::::; Die Anordnung der Anker im Tosbecken 3 ist aus Bild 7
Kalk, Chloritschiefer  ersichtlich. Im Bereich des Unterwasserbetons wurde darauf
G rre geachtet, dass die Haftstrecke in jedem Fall in den Fels und
SR spaT B 5 Chlore 1 nicht in den Unterwasserbeton zu liegen kam. Die Haftteile
SL 67T 2 6 Chloritschiefer benachbarter Anker wurden in de_r Tiefe um 3_m gegenein-
S “ e ander versetzt angeordnet, um die Krafteinleitung in den
Karbonatschiefer Baugrund etwas zu staffeln. Die Spannverankerungen kamen
SR 84T 32 9 Unterwasserbeton, in die bestehenden Betonplatten zu liegen. Der stahlfaserver-
Chloritschiefer stirkte Uberbeton wurde erst nachtraglich aufgebracht und
SL10/4 T 274 6 Karbonatschiefer durch schlaffe Anschlusseisen mit den Betonplatten verbunden

(Bild 7, Schnitt B-B).
* Die Ankerliinge umfasst den Haftteil und die Spannstrecke
S pannprogramm

Sobald der injizierte Zementmortel eine Wiirfeldruck-
festigkeit von 210 kg/cm? erreicht hatte, was normalerweise
sieben Tage nach dem Injizieren der Fall war, konnte der
Felsanker vorgespannt werden. Dafiir wurde ein Spannautomat
VSL Typ ZPE-460/SA 619 mit einer Kapazitit von 460 t
verwendet (Bild 8).

Die Anker wurden zuerst in vier Stufen auf die Vorspann-
kraft Vo gespannt und verkeilt. Darauf wurde auf die Priif-
last ¥r = 08 Vg iiberspannt und diese wahrend 10 Minu-
ten gehalten, um eventuelles Kriechen des Ankers feststellen
zu konnen. Falls das Kriechen nicht mehr als 1 mm betrug,
wurde der Anker wieder auf Vo abgelassen, um 6 mm zur Kom-
pensation des Klemmeneinzuges iiberspannt und verankert
(Bild 9). Wenn jedoch das Kriechen innerhalb 10 Minuten
mehr als 1 mm betrug, wurde der Anker weitere 20 Minuten

£ auf Priflast gehalten. Kam die Verlingerung innerhalb dieser
Zeit unter konstanter Kraft zur Ruhe, wurde der Anker als

gut befunden und auf Vo abgelassen und verankert.
- Ungefahr jeder zehnte Anker wurde einer ausfiihrlichen
- Y Priifung unterzogen (Bild 10). Gespannt wurde in der gleichen
—~ Weise wie oben beschrieben bis auf Priiflast, diese wahrend
10 bzw. 30 Minuten gehalten, und die Kraft in Stufen auf
- Null abgelassen. Mit diesem Vorgang konnte die sog. blei-
bende Verschiebung des Ankers gemessen werden, was einen
Hinweis auf das Verhalten des Haftteiles und auf Setzungen
g des Untergrundes gab. Anschliessend wurde der Anker auf die

Drainage der Fuge stohlfaserverstdrkter
far Uberbeton armierter Uberbeton

5 !
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initiale Vorspannkraft Vo gespannt und verankert. Bei jeder
Stufe wurde die Verlangerung der Spannstahllitzen gemessen
und in einem Spannprotokoll festgehalten. Die Vorspannkraft

waren, und aufgrund von Erfahrung auf 6m fiir besseren
Fels und auf 9 m fiir schlechteren Fels festgelegt.
Der konstruktive Aufbau der Versuchsanker entsprach

wurde iiber ein geeichtes Dr an der Vorsp:
presse kontrolliert. Die gemessenen Verlingerungen mussten
innerhalb von 10 Prozent der gerechneten Dehnung des
Ankerstahls der Spannstrecke liegen. Lagen sie hoher, wurden
die beeinflussenden Grossen (Art des Untergrundes, Zusam-
mendriickbarkeit, Ausfiihrung der Injektionsarbeiten, usw.)
in Zusammenarbeit mit dem Ingenieur nidher untersucht.
Nach ungefahr zwei bis funf Tagen wurde ein sog.

dem der Serienanker. Um Zeit zu gewinnen,
wurden die Spannverankerungen nicht in Aussparungen ein-
gesetzt, sondern auf eine Abstiitzkonstruktion aus Stahl ge-
setzt, deren Grundplatte die Ankerkraft gleichmassig iiber
ein Mortelbett auf die Bodenplatte iibertrug.

Anordnung

Die Anordnung ist aus Bild 7 ersichtlich. Die einzelnen
Ver liegen in Zonen guten, mittleren und

Abhebetest ausgefiihrt. Dabei wird an den
gezogen, bis sich die Ankerbiichse von der Ankerplatte abhebt.
Anhand des Hydraulikdruckes in der Presse kann auf die vor-
handene Ankerkraft geschlossen werden. Falls dieser Wert
innerhalb von 2,5 Prozent der urspriinglichen Verankerungs-
kraft lag, wurde der Anker als gut befunden. Andernfalls
wurde er auf initiale Vorspannkraft nachgespannt, und nach
zwei Tagen wurde erneut ein Abhebetest durchgefiihrt.

Die Spannreihenfolge wurde so bestimmt, dass die Diffe-
renz zwischen zwei benachbarten Ankerreihen nie mehr als
50 Prozent betrug, d.h. es wurde in einer Reihe jeder zweite
Anker voll vorgespannt, dann jeder zweite Anker in der dar-
auffolgenden Reihe. Bevor die Anker in der dritten Reihe ge-
spannt wurden, ging man zur ersten Reihe zuriick, um die
restlichen Anker zu spannen. Darauf spannte man 50 Prozent
der Anker in der dritten Reihe, ging zuriick zur zweiten Reihe,
usw. Um eine gleichmassige Beanspruchung des Untergrundes
zu erreichen, wurden die entsprechenden Anker in den linken
gleichzeitig mit jenen in den rechten Bodenplatten gespannt.

Waren die Resultate des Spannens und der Abhebetests
zufriedenstellend, wurde jeder einzelne Anker vom Ingenieur
schriftlich genehmigt. Falls die Verankerungs- oder Priiflast
nicht erreicht werden konnte oder der Haftteil zum Kriechen
neigte, musste der Anker durch einen neuen ersetzt werden,
der normalerweise etwa 70 cm neben dem ungeniigenden
Anker eingebaut wurde.

Versuchsanker
Bemessung

Der Ingenieur verlangte den Einbau von 10 Versuchs-
ankern. Das sind 1,7 Prozent aller vorgesehenen Anker. Damit
sollten der Anker an sich, die Einbaumethoden sowie die
Kraftiibertragung auf den Untergrund gepriift und damit die
Grundlagen fiir die Bemessung des Ankers und seiner Teile
iiberpriift werden. Dabei musste mit den gleichen Bohrloch-

schlechten Untergrundes.

Die zehn Versuchsanker wurden in zwei Gruppen zu je
finf Ankern eingebaut und gespannt. Vor dem Einbau der
zweiten Gruppe wurden zur Bestimmung der Anker- und
Haftlingen die Resultate der 1. Gruppe beriicksichtigt.

Der Durchmesser der Bohrlocher betrug 158 mm.

Die i Daten der sind in Tabelle
3 zusammengestellt. Die Anker wurden in der dargestellten
Reihenfolge gepriift.

Versuchs programm
Das sah folgende
des stufenweisen Spannens der Anker vor:

wihrend

—Messen der Ankerkraft durch ein Prizisionsmanometer,
das direkt an der Vorspannpresse angeschlossen war.
Gleichzeitig wurde die Ankerkraft mit einer elektrischen
Messdose Typ VSL ELD 500 gemessen, die zwischen Anker-
kopf und Abstiitzkonstruktion montiert war.

— Messen des Spannweges mit einem Messstab.

—Messen der Deformation im Bereich des Haftteils mittels
Extensometer.

—Messen der Spannungen im Injektionsgut mittels Deh-
nungsmessstreifen.

— Messen der Setzungen der Ankerplatte, bzw. Abstiitzkon-
struktion mittels Nivellement.

Die Sfach Extensometer Typ Terrexpert und die Deh-
nungsmessstreifen (die letzten nur bei den ersten drei Ankern)
wurden wihrend des Einbaus an den Hiillrohren des Ankers
befestigt. Ein Messpunkt der Extensometer war am Ubergang
vom glatten zum gewellten Hiillrohr angebracht, wihrend je
zwei weitere 1,5 m bzw. 4,5 mje oberhalb und unterhalb dieser
Stelle direkt aussen am Hiillrohr im Zementmortel verankert
waren (Bild 12). Die Bewegungen dieser Messpunkte wurden
uber : die sich in

und Haftteilabmessungen die doppelte G iiber-
tragen werden konnen. Um den Spannstahl jedoch nicht
iiber die Streckgrenze zu beanspruchen, wurden die Ver-
suchsanker mit 22 Litzen versehen, was eine Streckgrenzenlast
von 513 t und eine Bruchlast von 578 t ergab. Die Lange des
Haftteils wurde anhand der Resultate der Aufschlussbohrun-
gen, die in der Nahe der Versuchsankerstellen vorhanden

Bild 9 (links).

Vorspannkraft (1)

8

Bild 10 (rechts).
| diagramm von

er
Dehnung durchgefiihrt)

Typisches
diagramm der Serienanker

frel bewegen konnten, zur Messstelle an die

Oberﬂache iibertragen. Zu diesem Zweck wurde seitlich der
ung eine F uktion fiir die

der angebaut. Die der durch Blatt-

federn gespannten Messdrahte wurden mit Messuhren abge-

tastet (Bilder 11 und 13). Mit Hilfe der Extensometer wollte

man die relative Verschiebung der Messstellen ermitteln, um

Kraft/Dehnungs-

Typisches Kraft/Dehnungs-
r ausfiihrlicheren Priifung
(an jedem zehnten Anker



Bild 11. Einrichtung zum Priifen der Versuchsanker

und der E
eines.

Bild 12.
drihte am Ubergang

eines D

Bild 13. Messkopf zu Fiinffach-Extensometer an einem Versuchs-
anker. Damit wurden Verschicbungen am Haftteil gemessen. Oben
links die elektrische Kraftmessdose

daraus Hinweise auf die Form der Kraf zwischen
Anker und Fels zu erhalten.

Einer der Dehnungsmessstreifen war ebenfalls am oberen
Ende des Haftteils im Zementmortel eingebettet, wahrend-
dem der zweite 3 m weiter oben angebracht war. Mit den
Dehnungsmessstreifen sollte herausgefunden werden, wie stark
die Zementinjektionssdule unmittelbar oberhalb des Haftteils
beansprucht war.

Die elektrischen Messdosen VSL Typ ELD 500 arbeiten
mit Dehnungsmessstreifen, die am Umfang des Stahlhohl-
zylinders angebracht sind. Auf dem Digital-Anzeigegerit kann
die aufgebrachte Last direkt in Tonnen abgelesen werden. Die
Messdose hat eine Kapazitit von 500 t und eine Genauigkeit
von 1,5 Prozent (Bilder 11 und 13).

Die Versuchsanker wurden mit einer Spannpresse VSL
Typ ZPE-500/SA 631 von 500 t Kapazitit gespannt. Die
einzelnen Laststufen und die Reihenfolge, in der sie aufge-
bracht wurden, sind aus Bild 15 ersichtlich. Auf jeder Stufe
wurde die Kraft solange gehalten, bis die Extensometer
(Messgenauigkeit 0,02 mm) keine Bewegungen in der Haft-
verankerung mehr zeigten, was bei den niederen Lasten rund
10 bis 20 Minuten, bei der Priiflast bis zu zwei Stunden
dauern konnte. Der Pressendruck, d.h. die Vorspannkraft
waurde alle fiinf Minuten angepasst, bevor jeweils die nichste
Messrunde begann.

Nachdem der Anker die Priiflast gehalten hatte, wurden
zwei der 50 mm starken Unterlagen zwischen Ankerkopf und
elektrischer Messdose entfernt und die Ankerbiichse um
100 mm zuriickgefahren. Die verbleibende Kraft wurde mittels
Abhebetest ermittelt und der Anker auf die erforderliche
initiale Vorspannkraft der Serienanker Vo hochgespannt und

rankert. Die Kraf und die M
station wurden am Anker belassen.

Das Priifen eines Versuchsankers (Bild 14) mitsamt dem
Umriisten nahm zwei volle Arbeitstage in Anspruch. Wegen
Zeitdruckes mussten jedoch die Anker der ersten Serie durch
Uberzeit jeweils in einem einzigen Tag durchgepriift werden
(07.00 bis 23.00 Uhr).

Bis die die ein-
gebaut und gespannt waren, wurde das Langzeitverhalten der
Versuchsanker iiberwacht. Jeden Morgen wurde die Kraft bei
den elektrischen Messdosen abgelesen. Jeden Monat einmal

Bild 14. Messungen an einem Versuchsanker. Links wird das digitale

i er i K abgelesen. Der Versuchs-
anker wird bis auf 508 t, d. h. die doppelte Gebrauchslast der Serien-
anker gespannt




wurde zudem ein Abhebetest mit der Vorspannpresse durch-
gefiihrt, um die Resultate der Messdosen zu iiberpriifen. Auch
die Extensometer wurden periodisch wobei die

Messgenauigkeit mit den jeweils neu angebrachten Messuhren
nur noch bei 0,5 mm lag.

Sobald die umgebenden Serienanker in einer Bodenplatte
eingebaut waren, wurden dic Versuchsanker entspannt, die
Abstiitzkonstruktion entfernt, eine Aussparung in der Boden-
platte ausgebrochen, eine Ankerplatte mit Spirale einbeto-
niert und der Anker auf die initiale Vorspannkraft der um-
gebenden Serienanker gespannt und verankert. Damit war das
Messprogramm beendet und der Versuchsanker in einen
Sericnanker umgewandelt worden.

Die Uberwachungszeit dauerte bei den Ankern in Platte
Nr. 6 und 7 etwa zweieinhalb Monate, bei den Ankern in den
Platten Nr. 8, 9 und 10 etwa dreieinhalb Monate.

Versuchsresultate

Ein typisches Kraft-Dehnungsdiagramm vom Spannen
eines Ankers ist aus Bild 15 ersichtlich. Man beachte den
nicht linearen Anstieg der Kurve, die zeigt, dass mit steigender
Kraft die Haftung der Stahllitze im Zementmdértel am oberen
Ende des Haftteils in Gleiten {ibergeht, und dass die Kraft
weiter in dic Haftstrecke vordringt, was wiederum eine Ver-
grosserung der freien Linge (Spannstrecke) zur Folge hat.
Die bleibenden Verschiebungen nach dem Spannen auf Priif-
last bei der Spannverankerung lagen zwischen 17 und 26 mm.

Bild 16 zeigt den Verlauf einer Extensometermessung im
Bereich der Kraftiibertragung zwischen Haftteil und Fels. Es
zeigt sich hier deutlich, dass auch im Injektionsmértel unmit-
telbar oberhalb der Haftstrecke Deformationen auftreten,
und dass der grosste Teil der Kraft im ersten Drittel der Haft-

Tabelle 4. zwischen brtel und Fels
Karbonatschiefer 26,6 kg/em? 20,9 kg/em?
Kalk 33,6 kefem? 26,7 kg/em?
Chiloritschiefer 301 kg/em? 20,7 kgfem?
Gips 58,6 kg/em? 56,8 kg/em?

(Bohrkern aussen rauh)

cinen Tag lang gehalten. Schwierigkeiten beim Injizieren
wegen zu altem Zement mogen die Ursache fiir das Versagen
dieser beiden Anker gewesen sein. Trotzdem wurden die Anker
beibehalten und auf initialer Vorspannkraft des Serienankers
verankert.

Im weiteren zeigten die Versuche keinen nennenswerten
Unterschied im Verhalten zwischen den Ankern mit 6 m Haft-
strecke und jenen mit 9 m. Deshalb wurde die Haﬂstrcckc der
Serienanker auf 6 m Das L.
halten aller Versuchsanker unter Gebrauchslast zeigte kein
weiteres Nachlassen der Ankerkriifte iiber die normale Spann-
stahlrelaxation hinaus (etwa 2,5 Prozent nach 1000 Stunden).
Auch wurde kein nennenswerter Einfluss vom Spannen der
benachbarten Serienanker auf die Vorspannkrifte der Ver-
suchsanker beobachtet.

Ecken und Mitten der Bodenplatten Nr. 5, 6 und 7 wur-
den vor und nach dem Spannen der Serienanker ausnivelliert.
Dabei konnten nur vernachldssigbare Setzungen unter 1 mm
gemessen werden.

Ker von ver: ungen
wurden im Labor der Terrexpert in Bern einem Durchstossver-
such unlerworfen‘ wobei die in Tabelle 4 aufgefiihrten Schub-

zwischen ortel und F wurden.

strecke iibertragen wird. Die zeigten
Verschiebungen zwischen 2 und 8 mm.

Dic eingebauten Dehnmessstreifen lieferten keine brauch-
baren Resultate. Wabrscheinlich wurden sie beim Einbau be-
schadigt. Die Ni der ionen zeigten
nur sehr geringe, vernachldssigbare Setzungen.

Die Priiflast wurde mit acht Ankern ohne weiteres erreicht.
Der Anker Nr. SR 10/19 T versagte bei 97 Prozent der Priif-
last, indem die Kraft bei etwa 440 t pltzlich auf 150 t zuriick-
fiel und eine bleibende Verschiebung von 130 mm festzustel-
len war. Anker SR 7/22 T versagte unmittelbar bei Erreichen
der Priiflast auf dhnliche Weise. Withrend der erste Anker
auch bei einem zweiten Versuch die Priiflast nicht halten
konnte, wurde beim andern die Priiflast erreicht und iiber

Bild 15. Kraft/Dehnungsdiagramm vom Spannen des Versuchsankers
Nr. SL627T

Bei diesem Versuch wird die Felsprobe durch Mortel
durchgestossen, der durch einen Stahlring gehalten ist und so
keine Querverschiebungen zulésst. Dadurch fallen die Werte
hoher aus als in Wirklichkeit.

Bauausfiihrung
Bauablauf

Der zeitliche Ablauf der Arbeiten ist aus Bild 17 ersicht-
lich. Ein Merkmal ist die kurze Zeit von nur sechseinhalb
Monaten, die von der Auftragserteilung bis zum Ende der
Ankerarbeiten fiir Materialbeschaffung, Transporte, Ver-
suchsankerprogramm und Einbau der 568 Serienanker ein-
schliesslich Bohren zur Verfiigung standen.

Im Blick auf den Wettlauf mit der Zeit entschied sich der
Ingenieur als Vertreter des Bauherrn, einen ihm geeignet er-
scheinenden Unlcmchmcr direkt zu ernennen und die Arbcllcn
im sog. «Nomij , einer im engli
Raum geldufigen Vertragsform, im Unterakkord zum Haupt-
unternehmer «Tarbela Joint Venture» ausfuhren zu lassen.
Die Wahl fiel auf die Firma Losinger AG, Abteilung VSL
International, Bern, die 1973/74 in Tarbela bereits eine um-
fangreiche Ankerarbeit ausgefuhrt hatte und daher mit den
ortlichen Gegebenheiten, den Import- und Transportpro-
blemen vertraut war, und deren Ankersystem und Arbeits-
weise den Beteiligten bekannt war.

Losinger wurde Anfang August 1976 mit der Ausarbei-
tung eines ausfithrlichen Vorschlags beauftragt. Bis zum
19. August 1976 waren in enger Zusammenarbell mll Ingenleur
und F nehmer alle it
weit entwickelt und die vertraglichen Details definiert, so dass
der Auftrag erteilt werden konnte.

Bereits am 26.August verliessen das Material und die
Gerite fiir die Versuchsanker den Flughafen Ziirich an Bord
eines Frachtflugzeuges Richtung Pakistan. Die Locher fir die




Versuchsanker wurden ab Mitte August durch die bereits auf
der Baustelle titige Bohrunternehmung Rodio SpA, Mailand,
im Unterakkord zu Losinger, gebohrt. Die ersten Versuchs-
anker konnten am 11. September versetzt werden. Ende Sep-
tember wurde mit dem Bohren der Locher fiir die Serien-
anker begonnen.

Anfang Oktober trafen dann die ersten Lastwagentrans-
porte aus Europa mit Geriten, Baustelleneinrichtungen,
Spannstahl, Plastikrohren und anderen Ankermaterialien ein.
Insgesamt transportierten zwdlf Lastenziige 200 t Fracht, dar-
unter 70 t Spannstahl, auf dem rund 10000 km langen Land-
weg liber Jugoslawien, Bulgarien, Tiirkei, Iran, Afghanistan
nach Pakistan. Der restliche Spannstahl (200 t) wurde mit
dem Schiff in zwei Sendungen nach Karachi geliefert.

Zu Verzogerungen im geplanten Ablauf kam es gleich zu
Beginn. Der Verlust elmger Colis des Lufttransports infolge
der damals in Sii er Uber-
schwemmungen und das zellllche Zusammentreffen der ersten
eigentlichen Ankerarbeiten mit dem Ramadan, der 25tigigen
Fastenzeit der Moslems, erschwerten den Beginn. Es gelang
zwar, den Riickstand auf das Programm verhiltnismissig
rasch wieder aufzuholen.

Eine ernsthafte Gefdahrdung des Fertigstellungstermins
entstand Ende Jahr, als die zweite Stahllieferung, um ganze
fiinf Wochen verspitet, die Ankerfabrikation wihrend zwei-
einhalb Wochen lahmlegte. Die Griinde waren ein Taifun
bei Japan und ein Bummelstreik im Hafen Karachi.

Urspriinglich war vorgeschen, die Ankerarbeiten auf Mit-
te Februar 1977 F nehmer

um dem F
geniigend Zeit fir die Uberbetonarbeiten zu lassen, die am
31. Mirz 1977 beendet sein mussten, wollte man den Tunnel
Nr. 3 auf den 1 Mai 1977 in Betrieb nehmen.

Die ieferung, sowie die
Schwnengkellcn beim Bohren und die Tatsache, dass ausge-
rechnet eine Anzahl der letzten Anker die Priiflast nicht
hielten und ersetzt werden mussten, verursachten insgesamt
cine Verspitung von drei Wochen gegeniiber der Planung.
Trotzdem konnte der Hauptunlemehmcr die Uberbetonarbei-
ten zum Zeitpunkt

Die Bohrarbeiten
Die Bohr- und Ankerarbeiten wurden von der Boden-
platte 3 Richtung Unterwasser vorangetrieben. Im Bereich der

Verschiebung_ (mm)
PR D T

Bild 16. Typische Extensometer-Messresultate
(Versuchsanker Nr. SR 929 T)

Schussrinne der Platten 3 bis 7 und im schrigen Teil der
Platte 12 war es notig, fur die Bohrarbeiten ein abgetrepptes
Geriist zu erstellen. Gebohrt wurde in Reihen iiber die ganze
Breite des Beckens. War eine Reihe von Léchern fertig ge-
bohrt, gab man sie fir die Ankerarbeiten frei, wihrend die
Bohrgerite zur nichsten Reihe stromabwirts vorriickten.

Die Bohrungen erfolgten mit elektrohydraulisch ange-
triebenen Bohrmaschinen Typ Wirth B0. Die Locher o 152
bis 170 mm wurden zum Teil drehend, zum gréssten Teil
aber schlagend mit Imloch-Himmern (Niederdruck) ausge-
fiihrt. Die Bohrgestinge waren 3 m lang.

Nach Erreichen der Endtiefe wurden alle Locher mit
sul fatbestindigem Zement ausinjiziert, um den Untergrund
zu konsolidieren und das Loch zu stabilisieren. Der W/Z
Faktor betrug zwischen 1 und 0,6. Um das bestehende Drai-

unter den nicht mit Injekti

Profet-und Vertragsbearbel-
fung auf Bousfelle
Auftrogserteilung
Versuchsanker : Bohrarbeiten
Anker fabrikation
Ankereinbou

Sponnen

Serienanker

Bohrorbeiten  Platte Nr. 3
w na

Ankerarbeiten  Ankerfabrikation

Ankereinbau

Platte  Nr. 3
p v g

'nmng mm Anschluss-
armatrung, Deonage, Ubsrbetor

Bild 17.  Zeitlicher Ablauf der Arbei-
ten Tosbecken Nr. 3 in Betrie




Bild 18 Leis i
Aussparungen fiir die Spannverankerungen, “das die Bobrfirma n.r
diesen Zweck auf der Baustelle selbst zusammengebaut hatte

zu verfiillen, setzte man den Packer auf 12 m Tiefe. Der Inge-
nieur schrieb einen Injektionsdruck von 0,2 bar je Meter
Bohrlochtiefe beim Anschluss oben am Loch vor.

Frithestens nach einem Tag wurde das Loch wieder auf-
gebohrt, danach ein Wasserabpressversuch durchgefiihrt, um
die Durchlassigkeit des Bohrloches zu messen. Zugelassen
war ein Wasserverlust von 3 Lugeon, dh. 3 Liter je m’
Bohrloch und Minute bei einem mittleren Druck von 10 bar.
Wurde dieser Wert iiberschritten, musste das Loch nochmals
ausinjiziert und wieder aufgebohrt werden, was jedoch selten
notwendig war

Nach dem Erstellen des Bohrlochs erfolgte das

weise angefiillt, die durch umliufige Wasserstrdme von cinem
Bohrloch zum benachbarten transportiert worden waren. Die
nétige Reinigung der Bohrldcher beanspruchteim Durchschnitt
stindig zwei Bohrgerite, was sich sofort hemmend auf den
Fortgang der Bohrarbeiten auswirkte. Um das Problem zu
meistern, verfiillte man zuerst das Bohrloch auch auf den
obersten 12 m mit Zementmdrtel, allerdings drucklos, um
ein stabiles, «zementiertes» Loch auch im oberen Bereich
zu erhalten. Als auch dies keine wesentliche Verbesserung
brachte, brach man die Aussparungen fiir die Spannveran-
kerungen zuerst aus und versetzte die Ankerplatten vor dem
Bohren, um die Zeitspanne zwischen Fertigstellung des Bohr-
lochs und dem Einbau des Ankers moglichst kurz zu halten,
Wegen der Verzogerung bei der Spannstahlanlicferung, und
wegen der Erschwernis durch die sich gegen-
seitig beeinflussenden Arbeiten, konnte auch damit keine
nennenswerte Verbesserung erzielt werden. Im Dezember 76
beschaffte man deshalb zwei zusitzliche Bohrgerite aus
Europa und zwei weitere Gerite von einem anderen Ort auf
die Baustelle. Mit diesem Zusatzaufwand konnten die Bohrar-
beiten einigermassen nach Programm abgeschlossen werden.
In Spitzenzeiten waren fiur die Bohrarbeiten folgendes
Gerit und Personal (Tag- und Nachtschicht) eingesetzt:

Gerite: Bohrgerite Wirth-BO 11 Stiick
Bohrgerite Wirth B 50 2 Stiick
Spezialbohrgerit fur Aussparungen 2 Stiick

Personal:  Bohrspezialisten (Auslander) 26 Mann
Lokale Hilfsarbeiter 300 Mann

Die Ankerarbeiten
Die fiir den Einbau der

der Aussparung fiir die Spannverankerung in der stark armier-
ten Bodenplatte. Das dazu speziell entwickelte Bohrgerat auf
Raupen war mit einem allseitig beweglichen Arm versehen
und an seinem Ende war cine Bohrlafette mit cinem Wirth-B0-
Kopf montiert (Bild 18). Mit einem Imloch-Hammer schnitt
man die Aussenform der Aussparung aus, deren exakte Form
durch eine Bohrlehre gegeben war, die im Bohrloch zentriert
war. Der Restausbruch erfolgte von Hand mit Druckluft-
hammern.

Es war vorgeschen, die Bohrarbeiten mit neun Stiick
Wirth-BO Geriten zu bewiltigen. Schon bald tauchte aber
ein sehr grosses Problem auf. Zwischen Fertigstellung des
Bohrlochs und Einbau des Ankers ficlen die Locher oft wie-
der ein. Auch wurden viele Locher mit Sand und Silt teil-

Bild 19.  Arbeitsphasen fiir den Einbau eines Felsankers
1" Erstellen eines stabilen, wasscrdlchlcn Bohrlochs

2 Setzen der
3 Versetzen des Ankers mit !llllc eines Krans
4 Injektion des Anker:

mit Beton

Felsanker sind aus Bild 19 ersichtlich. Die Anker wurden auf
der rechten Seite des Tosbeckens 4 hergestellt (Bild 20), von
dort mit einem der zwei Turmdrehkrane aufgezogen, die auf
der Zwischenwand zwischen Tosbecken 3 und Tosbecken 4
standen, und direkt in die Bohrlocher eingeftihrt. Vor der
Injektion erfolgte eine Ausspiilung der Anker mit klarem Was-
ser, um eventuellen Schlamm zu entfernen. Die Rdume inner-
halb und ausserhalb der Hiillrohre wurden gleichzeitig von
unten her ausinjiziert. Die Injektionsleitungen fiir die beiden
voneinander abgetremiten Rdume konnten einzeln mit einem
Ventil abgeschlossen werden. Die Injektion wurde so lange
fortgesetzt, bis oben innerhalb und ausserhalb des glatten
Hiillroh Injekti von guter Konsistenz erschien. Um
ein ungehindertes Spreizen der Litzen zu erméglichen, wusch

Spannen des Ankers
Abhebetest

Restverfiillung mit Injektionsgut

Verfillen der Verankerungsnische mit Beton



man den obersten Meter Injektionsgut aus. Das sulfathaltige
Wasser verlangte Zement vom Typ V und einen W/Z Faktor
von 0,42. Als Zusatzmittel gab man 1 Prozent Intrakret bei.

Nach sieben Tagen erfolgte das Spannen der Anker,
zwel bis fuinf Tage darauf wurde eine Spannprobe durch Ab-
heben durchgefiihrt. Nach der Genehmigung des Ankers durch
den Ingenieur wurden die vorstehenden Litzen abgeschnitten
und der Raum unmittelbar unterhalb des Ankerkopfes mit
Injektionsgut verfiillt. Vor dem Zubetonieren der Spannver-
ankerungsnische wurde diese gereinigt und auf die Oberfliche
ein Epoxy-Bindemittel aufgetragen.

Von den insgesamt 576 eingebauten Felsankern mussten
23 Stilick wegen Nichterreichen der Priiflast ersetzt werden.
Die meisten dieser Anker waren im Karbonatschiefer ver-
ankert. Es wurde darauf geachtet, die Ersatzanker in eine
andere Felsart zu verankern, entweder hoher oder tiefer. Wo
dies nicht moglich war, wurde die Haftstrecke auf 9 m ver-
langert oder die Locher im Bereich der Haftstrecke hinter-
schnitten, um die Schubspannung auf den Fels zu verkleinern.

Personalaufwand fiir die Ankerarbeiten : Spezialisten (Aus-
lander) 5 Mann, Hilfsarbeiter (Einheimische) 40 Mann.

Erfahrungen mit dem Tosbecken 3

Beide Tosbecken standen von Anfang Mai bis Ende
August 1977 in Betrieb (Bild 21). Der Stauseespiegel stieg in
dieser Zeit bis auf 470 m {i. M. und wurde wihrend einiger
Zeit auf dieser Kote gehalten. Gegen Ende August liess man
ihn noch auf die Kote 473 m (hochster Normalstau) ansteigen.

Zur Zeit, da dieser Artikel geschrieben wird (September
1977), ist man daran, die Becken mit einem Fangdamm wieder
abzuschliessen und trocken zu legen, um die geplanten Arbei-
ten am Tosbecken 4 aufnehmen zu konnen und das sanierte
Becken 3 aus der Nihe zu inspizieren. Inzwischen ist man zur
Beurteilung auf Taucherberichte angewiesen. Danach soll
sich das sanierte Tosbecken 3, nach allerdings verhdltnismas-
sig kurzer Betriebsdauer unter Vollast, gut gehalten haben.

Anlasslich der Sanierungsarbeiten wurden durch den
Ingenieur Messinstrumente mit Fernablesung, bzw. Fernauf-
zeichnung in die Tosbecken eingebaut:

— Druckmessdosen zur Messung des Porenwasserdrucks in
einigen Betonierfugen der Bodenplatte, auch unmittelbar
unter der Bodenplatte und im Fels unterhalb des Unter-
wasserbetons;

— Beschleunigungsmassgerdte an der Oberfliche der Boden-
platte in der Ndahe von vertikalen Querfugen.

Die Messresultate sind zur Zeit noch nicht erhéltlich.

Tosbecken 4

Unabhangig von den Erfahrungen mit dem sanierten Tos-
becken 3 wurde im Juni 1977 der Entschluss gefasst, Tos-
becken 4 in eine Sprungschanze umzubauen und die Energie
durch Ablenken des Strahles in die Luft zu vernichten. Zu
diesem Zweck wird das Becken mit Beton weitgehend aufge-
fiillt werden. Die Sprungschanze wird am unterwasserseitigen
Ende des heutigen Beckens angeordnet.

Das Ausmass der zu erwartenden Erosion, erzeugt durch
das herunterstiirzende Wasser im Flussbett, ist in mehreren
Labors an Modellversuchen studiert worden. Sie konnte das
zuklinftige Maschinenhaus Nr. 3, aber auch die rechte Tal-
flanke gefahrden. Aufgrund der sehr umfangreichen Studien
wurde die Losung mit der Sprungschanze unter den gegebenen
Bedingungen als die geeignetste beurteilt. Sie bietet noch den
Vorteil, die Schussrinne und die Sprungschanze nach dem
Abschliessen des Tunnels jederzeit und ohne grossen Auf-
wand zur Inspektion und fir eventuelle Reparaturarbeiten
zugidnglich zu machen. Tunnel Nr. 4 wird auch im Endaus-
bau der Bewisserung und nicht der Kraftnutzung dienen.

35 m lange, fertig fabrizierte VSL-Felsanker fiir je 254 t
Gebrauchslast, bereit zum Einbau

Bild 20.
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s B _,.. m HL ch e : £ : 4
e e, R o '. o R b,

Bild 21. Tosbecken Nr. 3 und 4 in Betrieb. Das Tosbecken Nr. 3,
186 m lang, 36,60 m breit und 32,60 m tief, erhdlt eine Wassermenge
von etwa 3100 m3/s unter maximaler Wasserspiegeldifferenz von 130 m
und voll gedffneten Organen
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Die Verfasser mochten an dieser Stelle allen Beteiligten,
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ANCRAGE D’'UNE PAROI ROCHEUSE SUR LA ROUTE AIGLE -LE SEPEY

Dar Klaus Fichtner, Renens

nts pormanents type SIF-THO
iy i T

G2 TYO0KN

VP 1540KN

Fig. 2

Fig. 1 : Route cantonale N° 705 b
Correction galerie des “Grands Rochers”

Sur la route cantonale NO 705 b entre Aigle et Le Sepey, une
correction de la galerie “Les Grands Rochers” a été entreprise
our améliorer I'alignement de la route et pour prolonger la

dite galerie (figure NO 1),

Dans ce but il a été nécessaire de miner la pente rocheuse et
de créer ainsi une paroi presque verticale (1:8) sur une hauteur
de 20 métres environ. Cette paroi n’étant plus en équilibre a
été consolidée par des tirants d’ancrage subhorizontaux du u type
SIF-TMD, les forces théoriques d’utilisation étant de VG =
1100 kN (figure NO 2).

Le dimensionnement des forces d’ancrage a été réalisé selon de
nombreuses études préalables, cherchant & rétablir Iéquilibre de
la paroi rocheuse avec une certaine sécurité. Les divers calculs,
selon différentes hypothéses, ainsi que les calculs statiques ont
finalement permis de trouver une solution optimale. Les ancra-
ges définitifs inclinés subhorizontalement de 15 a 20° recoupent
le pendage du rocher de telle sorte que la masse du rocher
comptée arbitrairement sur le double de la hauteur directement
ancrée a pu étre retenue avec une sécurité de 1,5 en tenant
compte d’une cohésion C = 4 4 5 MN'm=2 et 9 = 35° du
rocher en place. La valeur de cette cohésion a été déterminée
par des calculs statistiques de I'état existant



Aprés consolidation de la paroi rocheuse, la superstructure du
systéme haubanage a €té mise en ocuvre avec des éléments pré-
fabriqués, ancrés dans la paroi. Chaque haubanage a été retenu
avec 2 tirants d’ancrage du type SIF-TMD, force théorique duti-
lisation VG = 1800 kN (figure NO 3).

SUPERSTRUCTURE

TYPE SIF MO
VG- TI00KN VP 1540KN

Fig 3

La superstructure a 6té étudiée pour pouvoir reprendre une éner-
gie cinétique verticale de 100 kN par métre résultant d'une chute
d’une pierre (1 KN x 100 m ou 5 kN x 20 m). Les différents
éléments de dimensionnement ont été vérifiés sur un modéle
réduit en béton (figure NO 4).

Fig. 4 : Haubanage — Modéle en béton

Le systéme d’ancrage SIF-TMD choisi aprés la soumission par le
Maitre de I'Ouvage a parfaitement répondu aux différentes
exigences de Pouvrage et 4 la nature du rocher.

— la protection contre la corrosion est assurée d’une fagon par-
faite sur toute la longueur de Pancrage par le tube TMD. Des
fissures éventuelles dans le rocher activées avec la mise en
tension dans la zone d’ancrage ne peuvent pas atteindre les
cébles précontraints.

~ La protection dans la longueur libre de Pancrage est du type
plastique (torons VSL graissés et gainés individuellement &
Vintérieur du tube TMD). Ceci est indispensable pour le con-
trole, remise en tension ou détente d’ancrages.

— Llespace annulaire entre le trou de forage et le tube d’ancrage

reste complétement vide dans la longueur libre de I'ancrage
grice 4 un sac-séparateur au début de la zone d’ancrage. Ceci
est essentiel pour le cas ou un mouvement léger du rocher a
liew dans le sens du pendage. Ces déformations peuvent étre
subies par les ancrages sans risque immédiat de cisaillement

~ Le scellement de la zone d’ancrage peut étre réalisé et con-
t161é d’une fagon siire, due au procédé d’injection SIF-TMD
qui permet des injections et réinjections par le tube TMD en
limitant et contrdlant la quantité de coulis de ciment et la
pression d’injection. La longueur de scellement est bien limi-
tée par un sac-séparateur évitant tous risques de déranger le
rocher instable dans la longueur libre par les injections.

— Les tétes d’ancrage sont du type VSL contrélables et réglables
dans la zone de la consolidation du rocher, permettant de re-
mettre en tension les tirants ou de détendre ceux-ci. Une pro-
tection adéquate contre la corrosion enrobe chaque téte. La
téte se trouve dans un massif en béton protégeant celle-ci
contre les chutes de pierres (figure NO ).

— Les tétes d’ancrage retenant le haubanage sont bétonnées dans
Pappui de la superstructure (figure NO 6).

DETAIL
Appui d‘ancrage - consolidation

DETAIL

Fig. 6



La mise en oeuvre des ancrages subhorizontaux du type SIF-TMD
a été réalisée de la fagon suivante pour xepondrc aux exigences
nientionnées ci-dessus (figure N© 7.1 & 7.6

Figure 7.1:
Le forage a été exécuté 4 Paide d'un marteau fond de trou AC
Cop 4, creusant un trou de @ 127 dans le rocher. Le marteau

méme a été entrainé (rotation et frappe) par une téte de rota-
ton pneumatique type AC BBR 6 placée sur un chissis, spécia-
lement congu pour ce chantier.

Figure 7.2:

Une fois le forage terminé, le tube du tirant TMD, constitué en
acier sur toute sa longueur et équipé avec des clapets d'injection
¢ons la longueur de scellement, a été mlmdmt dans le trou et
f.46 aprds, le sépa-
rant dans I'espace annulaire la longueur de scellement de la lon-
¢ eur libre théorique, a été injecté par lintermédiaire d’un obtu-
rateur gonflable, introduit dans le tube TMD & Paide d’un flexi-

tle a haute pression.

Figure 7.3

T4 zone d’ancrage étant bien limitée par le sac-séparateur, le scel-
L.ment du tube TMD dans le rocher a été exécuté successivement
rar des injections et réinjections & chaque clapet d’injection, en

1 nitant chaque fois le ciment et la pression d’injection. Les fis-
sures dans le rocher ont ainsi été consolidées en économisant les
i jections d’étanchéité classiques réalisées par injection et reper-
foration successives controlées par des essais de perméabilité.

Figure 7.4:

Le bouquet des cables précontraints (torons VSL, graissés et pré-
gainés) a été mis en place dans le tube TMD déja scellé au ro-
cher. Un bouchon d’étanchéité 4 la sortie du tube TMD a été
mis en oeuvre. Un flexible d’injection ainsi qu’un évent ont été
fixés au cable précontraint. Le bouquet de cibles précontraints
a été centré A lintérieur du tube par des écarteurs en plastique
(a = 1,0 m). Dans la longueur de scellement le bouquet a été
fagonné de fagon polygonale en serrant les torons entre chaque
écarteur. Ceci est nécessaire pour la transmission de forces d’an-
crage dans le tube.

Figure 7.5:
Le scellement des torons & lintérieur du tube TMD a été réalisé
par remplissage du tube avec un coulis de ciment, injecté lente-
ment par le bas du tube. Lair et I'eau de décantation du coulis
ont pu séchapper par I'évent secondaire. Linjection a été seule-
ment arrétée au moment ou un bon coulis non décanté, sans
bulle d’air, est sorti de Iévent secondaire. Le jcu libre des cdbles
précontraints dans la longueur libre reste assuré par le fait que
chaque toron est protégé individuellement par une gaine en PE

4 Pintérieur du scellement (figure 7.6).

L'exécution o I'organisation du chantier d’ancrage a posé cer-
tains problémes particuliers :

Le minage et la consolidation par ancrages de la paroi ro-
cheuse ont été exécutés parallélement. De ce fait, il était né-
cessaire de construire des nacelles de travail (3x 3 x 3 m)
pour le forage, la mise en place des tirants d'ancrage, Vinjec-
tion et la mise en tension. Les différentes nacelles ont été
déplacées par une grue mobile et fixées sur la paroi par 4
“Ancrall”. Les conduites d’eau, d'air et d’injection ont été
amenéesjusqu’d max. 20 métres en hauteur sur la paroi
(figure NO 84 11).



Fig. 11: Nacelle de travail : mise en place des cdbles précontraints

Le trafic sur la route a pu étre interrompu seulement pendant
2 heures chaque jour, permettant ainsi de miner un troncon
de la paroi et de déplacer les nacelles de travail et les condui-
Fig 8 Nacelles de travail: forages et injections esidulchantierdiancragesy

Malgré les conditions trés difficiles et particuliéres, les travaux
ancrage ont été terminés dans les conditions prévues.

Maitre de I'Oeuvre . Etat de Vaud
Dpt. des Travaux Publics
Service des Routes

Ingénieur-conseil : Roland Hofer
Ingénieurs-civils : Realini + Bader
Géologue : Jean Norbert
Travaux d’ancrage : SIF-Groutbor SA

Précontrainte SA

Travaux de génie civil

— consolidation : Payot — Duay

— superstructure : Ziiblin — Zschokke
Lietta — Brazzola

Adresse de l'auteur :

Klaus Fichtner
SIF-Groutbor SA
Fig. 10: Nacelle de travail: mise en tension des ancrages 1020 Renens
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MESSUNGEN AN VERANKERTEN BAUWERKEN

Von Dr. L. Otta, Zollikerberg

ALLGEMEINES

Nachdem in der neuen Norm SIA 191 “Boden- und Felsanker”
die Anforderungen bei den Ankerversuchen spezifiziert und die

er worden sind, wird
im weiteren aus Messerfahrungen auf einige Punkte hingewiesen.

LANGZEITLICHE MESSUNG DER ANKERKRAFTE

Das Problem der Messung der Ankerkrifte und auch der langzeit-
lichen Aenderung der Ankerkrfte ist so alt wie der Anker selbst
Die Abb. 1 zeigt on 2

inden, welche repri v i mehrere auf
diesen Baustellen gemessene Anker dargestellt sind. In beiden Fil-
on handelt es sich um iiber 10 Jahre lang permanent eingebaute
Stump-Duplex-Anker, welche mit einer mit Stern bezeichneten
Kraft gepriift, dann auf eine Arbeitskraft abgespannt und in ange-
sebenen Zeitintervallen mit der Presse iiberpriift wurden.

Auf den ersten Blick wiirde man meinen, dass die Vorspannkraft
tindig langsam abnimmt und ohne Nachspannung nach einer
gewissen Zeit auf 0 sinken wird.

Auf Grund einer Betrachtung dieser Diagramme muss man zum
Schiuss kommen, dass die gemessene Abnahme der Vorspannkraft

“ntweder bedeutet, dass sich die Wand gegen das Erdreich bewegt,

oder dass der Verankerungskdrper nach vorne kriecht. Die Stahl-
relaxation des Zuggliedes kann nur einen geringen Einfluss haben.
Neil keine anderen Messungen des Systems vorhanden sind, kann
keine nihere Beurteilung gemacht werden. Auf Grund anderer
Messergebnisse hingegen, wo neben der Vorspannpresse gleichzei-
ig elektrische Kraftaufnehmer eingeschaltet wurden, hat sich ge-
zeigt, dass in den meisten Fillen beim Priifen der Anker mit der
Presse allein Fehler entstehen.

Jede Presse mit Dichtungsring hat cine innere Reibung, so dass
“eim Vorspann- und cine

— differenz fiir die gleiche Kraft von 30-40 KN (3-4 T) feststell-
bar ist. Erfahrungsgeméss kann diese Differenz auch noch grosser
sein. Hinzu kommen noch weitere mogliche Fehlerquellen, sofern
zur Ermittlung der vorhandenen Ankerkraft beim Nachspannen
diejenige Kraft auf dem Manometer der Presse abgelesen wird, bei
welcher je nach Ankertyp die Mutter oder der Stiitzring drehbar
ist. Solche Fehlerquellen konnen vermieden werden, wenn das
wird und der Schnitt-
punkt der zwei Spannungsdehnungslinien unterhalb und oberhalb
der vorhandenen Vorspannkraft des Ankers bestimmt wird.

Aus der Abb. 1 ist ersichtlich, dass die mit der Presse gemessene
Abnahme der Vorspannkraft in der erwihnten Gréssenordnung
liegt und dass man ohne Einsatz eines genaueren Kraftmessgebers
nur feststellen kann, dass die Anker nach 10 Jahren immer noch
halten.

Auf dem Markt gibt es heute mehrere preisgiinstige und zuver-
lissige elektrische Kraftaufnehmer, die eine langzeitliche genaue
Verfolgung der Ankerkrifte erlauben. Zudem ist der Einsatz von
elektrischen Kraftaufnehmern bei periodischen Kontrollen der
permanenten Anker (laut SIA 191) billiger als der

Spannpressen mit dem Einsatz von Hebemitteln

welche den Zugang zu den eingebauten Ankern

LANGZEITLICHE ANKERVERSUCHE

Auf der Abb. 2 ist eine Versuchsanordnung in Wallisellen von

4 Ankern sichtbar, bei welcher in den Jahren 1974 und 1975 in
BOLLINGER Ziirich,
iiber 1 Jahr lang das kurz- und langzeitliche Verhalten der Ver-
suchsanker beobachtet wurde. Der Zweck dieser Versuche war,
nachzuweisen, ob fiir das geplante Bauvorhaben iiberhaupt Ver-
pressanker mit Haftzonen in gesittigtem, feinem tonig-siltigem
Material mit Mg = 50-80 kg/cm? zur Anwendung kommen
kénnen. Die wurden in 2 Richtun-
gen ausgefiihrt, die Versuchsanordnung in einer Baracke unterge-
bracht und die Bewegung der Fundamente geoditisch vermessen

Kontrolle der Ankerkrifie

Injektionsanker # 32mm  STUMP-DUPLEX
Ankerlange - 1400 m
Verankerungslénge - 500m
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Abb. 2 Favre, Wallisellen
der
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Abb. 3 Favre, Wallisellen
Zeitliche Abhingigkeit der Vorspannkraft bei den
Versuchsankern

Die Ankerkraft wurde mit elektrischen Kraftaufnehmern gemessen.
Nach den stufenweisen Belastungs- und Entlastungsvorgingen, bei
welchen beim Anker Nr.1 die Grenzlast erreicht wurde, hat man
mit den langzeitlichen Beobachtungen begonnen.

Aus dem Diagramm im semilogarithmischen Massstab Abb. 3 ist
ein Abklingen der Deformation und somit eine Resttragfahigkeit
ersichtlich. Dieses Verhalten konnte auch beim Anker Nr. 1
beobachtet werden.

Fiir das langzeitliche Verhalten der Anker kann ein dhnliches
Kriterium wie bei den Pfahlen verwendet werden und zwar indem
die oberhalb der Verbin-
dungslinie der vorherigen 2 Messungen liegen soll. Diese Versuche
haben bewiesen, dass auch in ungiinstigen Bodenverhiltnissen
permanente Verpressanker ausfiihrbar sind. Das geplante Bauvor-
haben wurde bis heute nicht realisiert

In diesem Fall wurden bei der Versuchsanordnung die Vorspann-
kraft des Ankers mit elektrischem Kraftaufnehmer und die Be-
wegung des Widerlagers geoditisch und mit Messuhren genau ge-
messen,

VERTEILUNG DER REIBUNGSKRAFTE INNERHALB DER
FREIEN ANKERLANGE

Es ist bekannt, dass je nach Konstruktion des Ankers, Abweichung
der Bohrung von der axialen Geraden und anderen Einfliissen Rei-
bungskrifte auftreten konnen.

In der neuen Norm SIA 191 ist in bezug auf die Reibungskrifte
innerhalb der freien Ankerlinge ein Kriterium angegeben.

Auf der Baustelle N 1.44 in Ziirich wurden zwei instrumentierte
Versuchsanker ausgefuhrt, um die Verteilung der Reibungskrifte
innerhalb der freien Ankerlinge der Monoanker messen zu kénnen
Der Verlauf der Bohrungen wurde zuerst mit Eastmann Multi-
shot-Gerit vermessen (Abb. 4). Im Lingsschnitt kénnen die Boh-
rungen als geradlinig bezeichnet werden, im Grundriss dagegen

ist eine un eine Kriim-
mung beider ich einfacher,
die vertikale Neigung der Lafette il det Basele cinzustellen
(absolut gemessen) als die horizontale Richtung zu ermitteln (re-
lativ gemessen). Diese wurden folg in-
strumentiert (Abb. 5):
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Abb. 4 Ziirich, N1.4.4
Lage der Bohrungen fir Versuchsanker. Ergebnisse der
Bohrlochvermessungen
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Abb. 5 Instrumentierung des Versuchsankers. 1-5 und 10 bis
50 Lage der Dehnungsmessstreifen am Zugglied.



Die Einleitung der Kraft wurde mit elektrischen Kraftaufnehmern
gemessen, innerhalb der freien Ankerlinge wurden in regelmiissi-
gen Abstinden paarweise Widerstandsmessstreifen angebracht. Am
Uebergang zwischen” der freien Ankerlinge zur Verankerungszone
wurde eine spezielle Muffe als elektrischer Kraftaufnehmer einge-
baut.

Beim

beim

Zu den erwihnten instrumentierten Belastungsversuchen, welche
unter der Aufsicht von ELEKTROWATT Ziirich ausgefiihrt wur-
den, kann festgestellt werden, dass zwar alle cingesetzten Mess-
einrichtungen sehr gut funktioniert haben, dass man aber aus
diesen einzelnen Versuchen keine endgiiltigen Ruckschliisse ziehen
kann. Im allgemeinen konnte man bei den Reibungsverlusten
feststellen, dass diese proportional iiber die freie Ankerlinge ver-
teilt sind und dass der Reibungsverlust im Rahmen der

STROBL (4) durchgefiihrten und verdffentlichten Versuche mit
Mehrstabankern liegt.

DEFORMATIONSMESSUNGEN AN DEN VERANKERTEN
BAUWERKEN

Die exakte mathematische Beschreibung des Systems Wandkon-
struktion - Anker - Boden ist bisher noch nicht gelungen, und
wir milssen uns bewusst sein, dass die heute verwendeten Berech-
nungsmethoden fiir die Ermittlung der Erddriicke, Ankerkrifte
sowie des Standsicherheitsfaktors nur eine Naherung darstellen.
Schiussendlich kommt es immer auf das tatsichliche Verhalten
dieses Systems an. Die Aussage iiber das Verhalten dieses Sys-
tems ist heute ohne den Einsatz von Prizisionsneigungsmessern
bel den der D der und

. Die kerlds und
sogal die berechnete Ankerkraft resultieren aus der Annahme
einer Gleitlinie in dem zu untersuchenden Bereich. Auch wenn
man bei diesem System eine Anzahl Gleitlinien untersucht, was
mit dem Einsatz des Computers und mit einem dazu geeigneten
Programm, z.B. STAND (3) moglich ist, kommt es immer noch
darauf an, ob die Bodenkennwerte und Randbcdingungcn richtig
angenommen wurden. Die Richtigkeit der Annahme kann man
aufgrund des Verhaltens des Systems kontrollieren.

Ueber die der vor Bau-
werken wurde im Beitrag "Ueberwachung von verankerten Bau-
gruben und Hangsicherungen” (2) berichtet.

Im weiteren wird iiber einige Messresultate berichtet :

a) Kraftwerk Albbruck-Dogern
Die D i der
tionen mit Prizisionsneigungsmessern haben gegenilber den
geoditischen Messungen den grossen Vorteil, dass die erste
Messung noch ausgefiihrt werden kann bevor mit dem Aiis-
hub begonnen wird. Zudem kann auch die Deformation des
Wandfusses oder des noch tiefer licgenden Erdreiches gemessen
werden.

Beim Bau der Schleuse des Kraftwerkes Albbruck musste der
Fels unterhalb dcs Schhlzwandfusscs abgebaut werden (Abb.6)

GRUNER AG Basel wurden bei der Herstellung in die Schlitz.
wiinde Stahlrohre cingebaut und durch diese noch tiefer ge-
bohrt, damit die Messrohre in die vorgesehene Tiefe eingeban
werden konnten. Durch die Deformations- und Ankerkraft-
messungen wurde die Richtigkeit der Annahme in bezug auf
die Eigenschaften des Felsens und der Verankerung und somit
auch die Standsicherheit des Bauwerkes bewiesen.

Schnitt A-A
(1:100)

Abb. 6  Kraftwerk, Albbruck - Dogern
Querschnitt bei der Deformationsstelle 3. Die gemesse-
nen Deformationen sind neben der Messstelle aufge-
zeichnet

b) Borntunnel, Nordportal
Die Deformationsmessungen hinter der Wand geben Auskunft
iiber die Form der durch den Aushub aktivierten potentiellen
Gleitlinie und gleichzeitig iiber die Grosse der Masse oberhalb
dieser Gleitlinie, fiir den Fall, dass bei jeder Aushubetappe ge-
messen werden kann. Es ist vorteilhaft, einige reprasentative
Schnitte auszuwihlen, in welchen die vorgesehene Instrumen-

tierung und Messung erfolgt (Abb. 7).

|z Be|splel fiir eine solche Anordnung zeigt die Situation

des Ingemeurbums MUGGLlN AG Z\ulch sind die Messstellen
ausserhalb der Bohrung 4 in zwei Querschnitten angeordnet.
Das Gelinde ist ziemlich steil und die Hangstabilitdt beim
vorgesehenen Einschnitt war fraglich.

Tatsichlich wurden wihrend einer intensiven Regenperiode
beim Voreinschnitt grossere Deformationen gemessen (Abb.8).
Man konnte bei diesen Messstellen eindeutig die Lage der
Gleitlinie feststellen und nachher Massnahmen treffen, damit
der weitere Aushub sicher ausgefiihrt werden konnte.



Anordnung
Grundriss
(1:500)

Abb. 7 SBB Strecke Rothrist-Olten

Nordportal vom Borntunnel.
der D i

“ibb. 8 SBB Strecke Rothrist-Olten.
Nordportal vom Borntunnel.

mit

¢) Stitzwand Dielli, N3, St.Gallen

von GRUND-
HAUBLRATUNG S! Gzllen smd dle Mcxgelschlchlen im Be-
reich der ver-

p
ankerten Elementwand hangparallel gelagen
In drei Schnitten wurden je 2 Deformationsmessstellen vorge-
sehen (Abb. 9). Man kann deutlich den Einfluss der einzelnen
Aushubetappen auf die Verpflanzung der Deformationen und
eine Aenderung der Ankerkrifte beobachten. Die Verankerungs-
linge, welche vom Ingenieurbiito BRUNNER & KOLLER

St. Gallen, aufgrund der Standsicherheitsuntersuchungen (Pro-
gramm STAND) mit einer grossen Anzahl von kreisformigen
und zusammengesetzten Gleitlinien berechnet wurde, liegt
tsichlich unterhalb der gemessenen Deformationen, was die
Richtigkeit der Annahmen bestitigt.

ZUSAMMENFASSUNG

Nachdem von der Ingenienrabreilung der Stump Bohr AG bei
mehr als 40 g
Kontrallmessungen ausgefihrt worden sind, kann nachgewiesen
werden, dass die Kosten sehr gering sind und ca. bei 0,5 % der
Bausumme der verankerten Bauwerke liegen. Man kann aber be-
deutend mebr einsparcn, wenn 2. vom Bauhermn oder Ingerieur
bei icher-
heiten In den Annahmen der Bodenkennwerte eingebaut werden,
dies jedoch mit der Ueberlegung und Vorbereitung von méglichen
zusitzlichen baulichen Massnahmen.

In der Versffentlichung iiber das Bauvorhaben an der Flurstrasse
in Ziirich (1) ist ein solcher Vorgang beschrieben. Es wurden
Fr. 2'400°000. eingespart und fiir Messungen und zusiitzliche
Massnahmen Fr. 170°000.— ausgegeben.

In der Praxis ist es jedoch sehr schwer, den Bauherrn zu iiber-
zeugen, dass die Kosten f1r eine solche Ueberwachung oft erford-
erlich sind, hauptsichlich bei grésseren Bauwerken und nicht ein-
fachen Bodenverhiltnissen, um rationell bauen zu kénnen. Die
Exfahrungen zeigen, dass die Kosten fiir richtig vorgeschlagene
Messanordnung und vom Ingenieur dementsprechend festgelegte
Annahmen durch die Einsparung bei der Ausfihrung mehrfach
iibertroffen werden.



Abb. 9

St. Gallerl. N 3, Stiitzmauer Dietli

jen
tnd den af sezeichmeron Messresulraten

LITERATURVERZEICHNIS

)}

=

HFNAUER R. und OTTA L.

und Ut beim
Aushub einer 16.0 m tiefen Baugrube. VI. Europiische Kon-
ferenz fir Bodenmechanik und Grundbau Wien 1976,
Thema L., Seite 149-156

OTTA L.

u von verankerten Baugruben- und H:
rungen. Mitteilung der SGBF No. 92, Herbsttagung 1975.

OTTAL.
i der

Di zu den
verankerten Wande. Mitteilungen der SGBF No. 94,
Herbsttagung 1976.

STROBL Th.

Tragverhalten von bei G
sowie bei Eignungs- und Abnahmepriifungen wiihrend der
Bauausf ihrung. "Die Bautechnik” 1975, Heft 4, Seite 109-
116.

Adresse des Verfussers:
Dr. L. Otta

Dipl. Bauingenieur, SIA
Stump Bohr AG
Miihlebachstrasse 20
8032 Ziirich



MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft fiir Boden- und Felsmechanik
PUBLICATIONS de la Société Suisse de Mécanique des Sols et des Roches

Frithjahrstagung 1978, 21. und 22. April, Lausanne — Session de printemps 1978, 21 et 22 avril, Lausanne

DAS PROBLEM DER GRENZKRAFT DER VERANKERUNGSKORPER

MIT BEISPIELEN AUS DER PRAXIS

Von Ch. Comte, Zirich und C. Racine, Volketswil

1. ALLGEMEINE BETRACHTUNGEN

Die Arbeitsgruppe SIA Norm 191 hat das Problem der Grenzkraft
der Verankerungsk6rper in wenigen Sitzen zusammenfassen wollen,
ohne es allerdings damit zu I3sen:

"Die Grenzkraft des Verankerungskdrpers Vy soll grosser,
mindestens aber gleich der Bruchkraft V 7 des Zusgliedes
sein, ™
und

"Der bestimmt die V

Die Arbeitsgruppe hat sich erst nach heftigen Auseinandersetzun-
gen auf diese Fassung geeinigt. Jedes Mitglied brachle zu dieser
Frage seine eigenen 3
431, 271, usw. sind nun aber so allgemein gehallen. dacs st das
Problem verharmlosen und nur wenig aussagen. Dies hat vor allem
seinen Grund darin, dass nur wenig sachlich begriindete Kenntnisse
vorhanden sind und das Gefiihl vorherrscht, die Entwicklung auf
diesem Gebiet sei bei weitem noch nicht abgeschlossen.

Um iiber dieses Problem endgiiltig zu bestimmen, fehlen auf der
einen Seite einwandfreie theoretische Grundlagen, und auf der
anderen nicht etwa die Exfahrungen, aber doch die einheitliche
Sprache, um dariiber zu_berichten. Der Schatz an Erfahrungen
findet seinen Ausdruck in einer grossen Anzahl von Publikatio-
nen, Verdffentlichungen und Berichten, die alle mehr oder weni-
ger sachlich gehalten aber vielfach nicht miteinander vergleichbar
sind.

Die Norm 191 soll mit genau definierten Begriffen und vor allem
mit streng angelegten Versuchsanordnungen die Grundlage schaffen,
um auf schweizerischer Ebene die Erfahrungen besser zu erfassen.
Maglicherweise wird nach einigen Jahren infolge der Anwendung
von Norm 191 eine verbesserte Lehre entstehen.

Wir méchten vorldufig aus den reichen Erfahrungen in unserem
Firmenkreis einige fiir uns giiltige Gesichtspunkte erliutern: 1)

In schlechten bis sehr schlechten Boden kann jedes Kilo
Zement, wenn es richtig injiziert wird, eine betrichtliche Ver-
besserung der Verankerungskraft erzeugen.

Fiir eine erfolgreiche Injektion muss unter Druck, bzw
hohem Injektionsdruck an der Pumpe gearbeitet werden.

~ Um jedes Kilo Zement auszuniitzen, miissen unter Umstinden
sehr kleine Teilmengen verwendet werden. Dazu sind mehr-
malige, an bestimmten Stellen lokal gefiihrte Injektionen not-
wendig, was sehr arbeitsintensiv ist.

In gutem, dichtem Fels oder besonders giinstigen lockeren Boden
kénnen hingegen auch mit einer drucklosen Injektion bzw. Auf-
fiillung der Ankerbohrlécher ausgezeichnete Ergebnisse erzielt
werden. Es ist auch manchmal moglich, durch Vorinjektionen
giinstige Voraussetzungen fiir eine drucklose Injektion zu schaffen.

Auch wenn, wie gesagt wurde, “die Verankerung Sache des Un-
ternehmers ist”, sollte sich deshalb der Projektverfasser ebenfalls
mit dieser Frage befassen. Die Norm 191 macht s ihm zur
Pflicht, im zum voraus A

welche die Wahl der richtigen Verankerungstechnik zu bestimmen
haben,

Rein intuitiv ergeben sich fiir lockere Béden die folgenden Ueber-

legungen:

Die Verankerungskraft ist von folgenden Gréssen abhéngig:
Verankerungslinge I, ) beide zusammen

Durchmesser der ) bestimmen das Volumen
O d ) der

Ueberlagerungsdruck pe
Bodenkennwerte 7y, @, ¢

Wie verhilt sich nun diese “Wissenschaft” in der Praxis? Die
Anstrengungen, die Parameter in einem Gesetz verbunden darzu-
stellen (vergl. P. Lendi 2)) haben deutlich akademischen Charak-
ter. Deshalb konnte in der Norm 191 keine Anwendung erdsta-
tischer Berechnungen zur Bestimmung der Grenzkraf! empfohlen
werden. So gehen auch nicht v

Ueberlegungen aus, sondern bestimmen die Plahlkraft aus der
Erfahrung oder mit Hilfe von kostspieligen Pfahlversuchen.

Grenzkraft des Verankerungskorpers

Iv Verankerungslange } Volumen des

d D des

Pe Ueberlagerungsdruck - H, & (I¢)
§,$,CBodenkennwerte

Pi Injektionsdruck
alv Abstand der Injektionspunkte

Pi kann ohne Bedenken viel grosser als Pe gewahlt
werden, wenn die Injektion streng lokal gefuhrt wiid
(Manschettenrohr)

Fig. I Grenzkraft des Varankerungskérpers (Schema)



Die Bedeutung der Verankerungslnge ist umstritten. Die Gesetze
der Kraftiibertragung sind nicht bekannt. Je nach Beschaffenheit
des Bodens und je nach Kraftstufe kann sich die Kraftverteilung
iindern. Dies lisst sich aus umsténdlichen Versuchen ableiten,
obwohl es bis jetzt zufolge versuchstechnischer Schwierigkeiten
nicht méglich war, einwandfreie Ergebnisse zu erhalten. Wir den-
ken dabei an die folgenden Arbeiten, bei welchen wir mitgewirkt
haben:

Ankerversuche
Kraftwerk Schaffhausen mit der VAWE 1) 3)
Centre médical Champel mit der EMPA 1) 3
Erhohung der Spiillersee-Talsperren der Oesterreichischen
Bundesbahnen
Versuche an vertikalen Zugsverankerungen fir das Tiefbauamt
der Stadt Ziirich 5)

5w

Es wird oft behauptet, man kénne mit sehr kieinen Verankerungs-
lingen auskommen, da die Krafteinleitung sowieso stark konzen-
triert an einer Stelle der Verankerungslinge statif indet. Viele
Erfahrungen zeigen aber, dass ein gutes Dauerverhalten erst bei
geniigender Verankerungslinge méglich ist.

Der Durchmesser der Verankerungskdrper ist primir von Ueber-
legungen iiber die Bohrmethode abhingig. Das hat dazu gefiihrt,
dass eher kleine Anker den Markt mengenmissig prigen. Wir sind
iiberzeugt, dass eine weitere Verbesserung der Leistung der Bohr-
gerite moglich ist, besonders in Bezug auf eine Vergrosserung der
Durchmesser, was eine Verlagerung der optimalen Verankerungs-
kraft auf eine grossere Einzelankerkraft ermoglichen wird. Wir
betrachten dies als einen Vorteil, denn es ist leichter, die not-
wendige Sorgfalt fiir die Ausfiihrung cines grossen Ankers aufzu-
bringen als fiir ganz kleine Einheiten. Eine dhnliche Entwicklung,
allerdings viel langsamer, hat auch bei den Pféhlen stattgefunden.

Fig. 2 Bohrgerite
Normaler Durchmesser 10 bis 12 cm

Um in schlechten BSden nicht mit zu grossen Verankerungslingen
arbeiten zu miissen, ist man bestrebt, den Durchmesser der Ver-
ankerungskorper zu vergrossern. Nach unserer Erfahrung ist es
durchaus méglich, durch Verdringen des Bodens durch die Injek-
tionsmasse den Verankerungskorper auf das Drei- bis Sechsfache
des theoretischen Volumens der gebohrten Verankerungsstrecke
zu erweitern. Es bedarf dazu einer ganz bestimmten Technik, die
auf dem Prinzip der “injections avec tubes 4 manchettes” auf-
gebaut ist.

Diese Technik hat die SWISSBORING seit den Fiinfziger Jahren
in der Schweiz angewendet und ihre Leistungsfahigkeit 1961/62
bei ausfuhrlichen Ankerversuchen in Wallisellen nachgewiesen. In
sehr schlechtem Seebodenlehm ist es gelungen, mit kurzen Anker-
strecken bedeutende Krifte in den Boden einzufiihren. Fiir die
Injektionen ist neben dem Druck eine besondere Technik von
Wichtigkeit, welche verhindert, dass Injektionsgut ungeniitzt durch
“claquage” verloren geht

2z

Ueber weitere Entwicklungen in der selben Richtung haben im
besonderen JORGE in Frankreich und MASCARDI in Italien be-
richtet. In diesem Zusammenhang sei erwihnt, dass sich der
innere Druck, wenn die Injektion lokal gefiihrt wird, sehr schnell
mit dem Abstand von der Injektionsstelle abbaut und der am
Manometer gemessene Druck ein Vielfaches des Ueberlagerungs-
druckes sein kann.

Fig. 3 Flughafenbahnhof Kioten der SBB
Versuchsanker ausgegraben
Durchmesser der Bohrung 12 cm, auf mehr als 20 cm
durch Druckinjektion erweitert.
Siltiger Feinsan
Ueberlagerungshéhe 4 m
keine Risse, gute Vermortelung der Armierung 6 @ 12 mm
mit zentralem Manschettenrohr, Vp = 90 t

Fig. 4 \RP-Anker mit Litzen und zentralem Manschettenrohr
Armierung 6 ) 1/2”
Vorgefertigter Korrosionsschutz der freien Linge



Es ist moglich, die Injektionen so zu fiihren, dass der Mértel
sich und einen vergrossert bildet.
Bel der Ausgrabung konnte bewiesen werden, dass der Mortel
sukzessive Schalen gebildet hat. Neuerdings hat sich GOUVENOT
6) an der Abklirung grundsatzlicher Fragen massgeblich beteil igt.
Er kann sich dabei auf iiberzeugende Beispiele in Stockholm,
Rotterdam und Frankreich stiitzen. Es ist erfreulich festzustellen,
dass von Nuancen abgeschen fast alle Verankerungssachverstandi-
gen hnliche Ansichten vertreten. Man vergleiche z.B. die Publi-
Kationen von JELINEK und OSTERMAYER 7) 8) in Deutschland
iiber den Einfluss des Nachverpressens in bindigen Boden.

Wenn sich jedoch ein lockerer Boden selbst bei hohem Injektions-
druck nicht verdringen lisst, dann st in der Regel eine geniigend
grosse Grenzkraft ohne weiteres vorhanden.

Eine mechanische Erweiterung der Bohrung ist nach unserer Er-
fahrung in vielen Bden nicht vorteilhaft, da meistens dadurch
cine merkliche Verschlechterung des Bodenzustandes erzeugt wird
Der grosse Aufwand einer mechanischen Ausweitung bringt viel
weniger Erfolg als eine kieine Verlingerung der Bohrlinge.

Diese Ausfithrungen zeigen, dass die iiblichen Bodenkennwerte

9, ¢, ¢, bei der Bestimmung der Grenzkraft praktisch nicht direkt
verwendbar sind. Der Geotechniker muss aus seiner Erfahrung
und mit Hilfe verschiedener Angaben aus dem Labor und aus

der Geologie auf die Lagerungsdichte schliessen.

Es ist aber sogleich dass primitive
der Standard Penetration Test” und andere kleine Peneuometer
gar nicht geniigen, um die Verantwortung fiir eine Verankerungs-
arbeit zu iibernehmen. Man kann mit GOUVENOT vorschlagen,
den “Pressiometer” zu verwenden, um den zuldssigen Druckbe-
reich bei den Injektionen im voraus zu bestimmen. Indessen sind
bis heute nur wenige Erfahrungen aus diesem Bereich bekannt
Wir konnen lediglich bestitigen, dass die mit dem Pressiometer
gemessenen Grenzdriicke viel hoher liegen als der Ueberlagerungs-
ruck.

Es sind in der Praxis noch andere Probleme zu Iosen. So wird das
Bestreben, mit hohem Druck zu arbeiten, von Bauherren oder
Projektverfassern oft mit Misstrauen betrachtet. Wenn tatsichlich
damit Gefahren verbunden sind, sollte aber nicht vergessen wer-
den, dass jedes seine mit
sich bringt. Auch kleine, drucklos injizierte Anker beinhalten
unter Umstinden potentielle Schwichen, die sogar die Einzel-
ankerprobe nicht aufzudecken vermag. Es sollte daher immer,
wie bei den Pfahlen, die Gruppenwirkung miterfasst werden

Fig. 5 Abstiitzung des Einschnittes Madre di Dio Genua

Mergel und Kalk Vg = 70 t I, 40 m
Alte Gebilude mit ungeniigenden Fundamenten und
defekten Kanalisationen

Fig. 6 Postgebéude Lissabon
Verankerte Schlllzv.and in Kalk und Mergel
60 12" Vp=72t VG=60t
I~ 14m Iyrﬁm/7m

Fig. 7 Bahnhof Frankfurt
20 m tiefe Baugrube der S-Bahn. Horizontale und verti-
kale Verschiebungen 14 bezw. 6 cm.
100 8mm Vp =60t Vg =40t
[ =20-26m L=Tm

Bei einer Verankerungsarbeit in schlechtem Boden, ja sogar auch
in gutem Fels — dann jedoch nicht bemerkbar — muss mit ge-
wissen Bewegungen gerechnet werden. Diese entstehen nicht allein
beim Erstellen der Anker, sondern vielmehr beim Aushub selbst
durch Bodenentlastungen, durch die Anpassung der Bodenober-
fliche an ihren neuen Belastungszustand

De( Projektverfasser sollte sich iiber die Grosse dieser Bewegun-

t geben und bei sei-
nen und bei den benachbarten Bauten treffen, um Missstinde zu
verhiiten. Die wirksamste Abwehr ist die Vergrosserung der freien
Verankerungslinge. Dies fillt in die Kompetenz des Projektver-




fassers, der sich nicht scheuen sollte, iiber die durch die Stabi-
lititsrechnung festgelegte Linge hinaus zu gehen, etwa wie bei
Betondecken, wo die Querschnitte wegen der zulissigen Durch-
biegungen vergrossert werden miissen.

Der Projektverfasser sollte iiberlegen, welche Bewegungen bei der
Injektion der Anker auftreten konnen, besonders wenn das Be-
streben vorhanden ist, durch gezielte Bodenverdringung cine Ver-
besserung der Verankerungsmoglichkeit zu erreichen.

Es wire noch ein Problem zu besprechen, nimlich dasjenige des
Korrosionsschutzes. Auch dariiber hat die Gruppe trotz Beratung
auf breiter Basis keine zufriedenstellende Auffassung erreicht
Eine Besprechung dieser Frage wiirde zu weit fiihren und den
Rahmen dieses Vortrages sprengen, obwohl sic eng mit der Aus-
bildung der Verankerungskorper verkniipft ist

2. PRAKTISCHE BEISPIELE

Wie im ersten Teil dargestellt, hat die Injektion der Verankerungs-
strecke so vor sich zu gehen, dass eine optimale Verdichtung des
Bodens oder des Felsens und, in verformbaren Boden, die Bildung
einer “Zwiebel” durch Erweiterung des Bohrloches erreicht wer-
den.

Dieses Ziel ist am besten durch Verwendung von Manschetten-
rohren zu erfilllen. Diese aus der allgemeinen Injektionstechnik
seit iiber dreissig Jahren bekannte Methode weist grosse Vorteile
auf. Sie gestattet eine lokal begrenzte, in Stufen ausgefithrte Ver-
pressung des Injektionsgutes. Damit kann eine gleichmissige oder
an die Bodenverhiltnisse angepasste Verteilung des Injektionsgu-
tes innerhalb der Verankerungsstrecke gewihrleistet werden. Eine
solche genau kontrollierte Verteilung kann bei Verwendung von
einzelnen gewdhnlichen Rohrchen, die das Injektionsgut an einem

Punkt der austreten lassen, nicht
erzielt werden.

Die Injektion kann auch in zeitlich getrennten Phasen vorgenom-
men werden. Nach emer ersten, der Ummantelung des gesamten
Ankers dienenden, unter schwachem Druck ausgefiihrten Injek-
tion kann so lange zugewartet werden (in der Regel mindestens
12 Std), bis die Ummantelung abgebunden hat. Damit kénnen
bei den spiteren, unter hoherem Druck ausgefiihrten Verpress-
phasen in der Verankerungszone eine Wanderung des Injektions-
gutes lings des Ankers und eine Behandlung von unerwiinschten
Zonen vermieden werden.

Die Anzahl der Injektionsphasen ist theoretisch nicht begrenzt,
da nach jeder Verpressung mit Wasser ge-
spun ird. Praktisch wird die InJekuon der Verankerungsstrecke
jedoch je nach Bodenverhiltnissen in 1 - 3 Phasen ausgefiihrt.
Treten “claquage”™E mit

austritten oder Terrainbewegungen auf, kann die Injektion in
mehrere kleine Mengen unterteilt werden.

Wie aus den folgenden Belsp)elen ersichtlich, gibt es zwei grund-
sitzlich Arten, die mit dem Anker
zu kombinieren.

Bei der ersten Variante wird das Manschettenrohr am Zugglied
befestigt und mit dem Anker cingebaut. Es liegt bei Litzen-,
Draht- oder zentrisch, bei seitlich
Es weist den kleinsten, fir die Einfiihrung eines Mini-Injektions-
kolbens noch méglichen Durchmesser von ca. 30 mm auf. Das
System wurde in unserer Firmengruppe mit den Buchstaben IRP
("Injections Répétées en Pression”) bezeichnet.

Bei der zweiten Variante bildet das Manschettenrohr eine dussere
Verrohrung des Ankers. Es wird vorgingig dem Ankereinbau in
die Ankerbohrung eingefiihrt und durch Mehrphaseninjektionen
im Boden verankert. Der cigentliche Anker wird nachtriglich in
das bereits und seine
Verankerungsstrecke injiziert, wic dies auch bei cinem Felsanker
der Fall ist. Wir bezeichnen diese Methode mit “"TUBFIX

Das System IRP hat den grossen Vorteil, dass die Mehrfachinjek-
tionen nach dem Ankereinbau vorgenommen und s

einem allfillig unbefriedigenden Spannvorgang weitergefhrt wer-
den kénnen.

Injektionsrohr o ¥4 "
in freier Lange
ausschraubbar

Fig. 8 Prinzipskizze eines BBRV-IRP-Ankers

Fig. 9 Prinzipskizze eines BBRV-TUBFIX-Ankers




Beim System TUBFIX muss die Mehrfachinjektion vor dem An- Ziirich, SKA-Verwaltungszentrum Giesshiibel
kereinbau abgeschlossen werden. Eine spitere Erganzung ist nicht
maglich. Dagegen tréigt die dussere Verrohrung entscheidend zu Temporire Riihlwandverankerung

cinem cinwandfreien Korrosionsschutz bei, und zwar nicht nur Vorgespannte Einstabanker, System DYWIDAG,

durch das snsein einer , son- Injektion System IRP

dern dadurch, dass jeglicher Nachfall von Bodenbestandteilen ver-

mieden wird und somit das Vergiessen des Ankers mit einer Ze- 1400 Anker, Gebrauchslast 20 - 40 t,

mentsuspension oder einer sonstigen Schutzmasse in einem saube- Linge 13-44 m

ren Bohrloch erfolgen kann. Hier sei erwahnt, dass nach unserer verankert in siltig-tonigen Schichten (Uetliberglehm),

Ueberzeugung das Vergiessen mit Zement nach wie vor den ausnahmsweise in Sihlschotter (untere Lagen)

besten Schutz gegen Korrosion darstellt und dass die Verwen- )

dung anderer Produkte immer als Notlosung zu ist. Iy =6-12m

Dies rechtfertigt sich nur in besonderen Fillen, zum Beispiel in .

der freien Strecke von Kontrollankern, wo eine freie Dehnbar- IRP-Injektionen Ummantalung Verankerung

keit der Zugglieder vorhanden sein muss. Phasen, Anzahl 1 1-4

Die praktische Anwendung der IRP- und TUBFIX-Methoden max. Druck, kg/em2 P

gahlpaus den folgenden Beispiclen hervor: (am Ankerkopf gemessen)  drucklos s
Zementaufnahme, kg/A. 250-600 600-800
Bauherr: SCHWEIZ. KREDITANSTALT, Ziirich

Projektverfasser: ~ ELEKTROWATT Ingenieurunternehmung AG
Ziirich

i i t VZG, Ziirich,
W. Stiicheli - Th. Huggenberger ~

E. Stiicheli - Hans Koella - Suter &
Suter AG

Ausfiihrung: ARGE HEINR. HATT-HALLER, Zirich,
SWISSBORING AG, Volketswil ZH

B Fig. 12 Zirich-Giesshiibel, Teilansicht der Riihlwinde
Situation 11000
) N om
[ | 4 I /
i et | Schnitt A*A
™ s
s
Fig. 10 Zirich-Giesshiibel, s Ll
\ :rankerung der Riihlwinde, 5
Situation Tt
| oy
Fig. 11 Zirich-Glesshi der Rihlwinde, PP 07 P P 0P ) P Y P
Schnitt
ez P E 5




St. Gallen, N 1, Stiitzmauer Hatterenstrasse

Kanton St. Gallen, vertreten durch die

Permanente Hangsicherung oberhalb der Autobahn Bauherr:
Vorgespannte Drahtanker System BBRV Strassen- und Tiefbauverwaltung
Injektion System TUBFIX i BLESS AG, St. Gallen
118 Anker, Gebrauchslast 80 t, beraten durch:
Linge 20 -31 m Ingenicurbiiro ZAEHNER & WENK,
St. Gallen
SOLEXPERTS SA, Ziirich
Verankerungslinge 1, = 12 m Bauleitung: Ingenicurbiiro H. BRUNI, St. Gallen
BLESS AG, St. Gallen
TUBFIX-Injokti L SWISSBORING AG
Phasen, Anzahl 1 1-2 Verankerung: Volketswil ZH
max. Druck, kg/cm2 et
(am Ankerkopf gemessen) 1 -
Zementaufnahme, kg/A. 300 800-1000

Fig. 13 St. Gallen-Hitterenstrasse, Schnitt durch die

Hangsicherung

Fig. 14 St. Gallen-Hitterenstrasse, Stiitzmauer im Bau

[}

Frg. 15 St. Gallen-Hatterenstrasse, Fertiges Bauwerk



Kloten, SBB-Flughafenbahnhof

Permanente Auftriebssicherung

Vorgespannte Drahtanker System BBRV

Injektion System TUBFIX

815 Anker, Gebrauchslast 70 - 110 t
Linge 19 -42 m

verankert in Feinsand mit diinnen Siltschichten,
teilweise auch in Morine

Verankerungslinge Iy = 8-10 m

TUBFIX-Injekti L
Phasen, Anzahl 1 1-4
max. Druck, kg/cm? -
(am Ankerkopf gemessen) 2-8 6-15
Zementaufnahme, kg/A. 200-600 1100-2000
Bauherr: SCHWEIZ. BUNDESBAHNEN, Kreis IIT
Ziirich
Projoktverfasser Ingenieurgemeinschaft Fig. 16 Kloten-Flughafenbahnhof, Bohrung fiir Auftriebsanker
und Bauleitung: LOCHER & CIE AG, Ziirich und Gesamtansicht

ASCHWANDEN & SPECK, Ziirich

Hauptunternehmungen:  Los 1: ARGE SPALTENSTEIN AG,
Ziirich/ LERCH AG, Winterthur

Los 22 ARGE A. BRUNNER'S ERBEN,
Ziirich/ E. HAUSER AG, Kloten

Ausfiihrung der SWISSBORING AG,
Verankerung: Volketswil ZH

Schnitt B:B

Verankerung der Baugrubenwande
und Auftriebssicherung der Wanne

s mit permanenten Ankern
i i
= % yuuse ey
\} - T wiam EERAY
GBLE=100m Ly=100m— i > i B 616 41-00mLv-100m
T i vewo ol
[ 4 r gt ;
Gt 6L¢=180m Ly -80m e ‘Z ~— Gt 6L§=180m Ly=80m
R .. oty oo ™ o Bk fclieic S e
H |
- ° 5 .
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i 8
0% sentammsack4_\ %700 @
|
U —t
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Anker Typ 6t 70

Fig. 17 Kioten-Flughafenbahnhof, Schnitt



Im Fall der Baustelle Giesshiibel in Ziirich lag das Hauptproblem
der Verankerung in der schlechten Qualitit des Bodens. Die Ver-
ankerungszone der meisten Anker kam in den sogenannten Uetli-
berglehm zu liegen. Geotechnisch handelt es sich um cinen toni-
gen Silt von mittlerer Plastizitdt mit folgenden Kennwerten:

Plastizititsindex I = 18%
Winkel der inneren Reibung p = 28°
Kohision c =0

Einige Ankerversuche und eine erste Serie von einfach, durch die
Bohrrohre wihrend ihrem Riickzug injizierten Anker zeigten be-
reits bei Priiflasten von 30 t unzulissige Dehnungen auf, wobei
die Beurteilung damals auf Grund der DIN-Normen erfolgte.

Bei cinigen dieser Anker wurde versucht, ihr Verhalten durch
eine einmalige Nachinjektion, die durch ein parallel zum Anker
gelegtes, in die Verankerungszone einmiindendes Gasrohr @) 3/8”
erfolgte, zu verbessern. Dabei zeigte sich, dass zumindest bei
diesen Bodenverhiltnissen eine einzige Injektion ohne genaue
Festlegung der Austrittsstelle die Grenzkraft des Verankerungs-
korpers nicht zu verbessern vermag.

Darauf wurde beschlossen, auf mehrfach injizierbare IRP-Anker
iiberzugehen. Diese hielten je nach Linge und Tiefenlage Priif-
lasten von 30 - 60 t stand. Die Gebrauchslasten wurden auf
Grund eines Sicherheitsfaktors von S = 15 festgelegt. Sie lagen
demzufolge zwischen 20 und 40 t, was in Anbetracht der Boden-
verhiltnisse als sehr befriedigend zu betrachten ist.

Imexesszm am Beispiel der Baustelle Hitterenstrasse in St. Gallen
ist war eine verankert

mit 260 Anker VG = 30-45 t vorgesehen. Die Ausfiihrung er-
folgte aber auf Grund einer Variante in Form einer aus Pfeilern
und Zwischenplatten bestehenden Wand. Dank der Anwendung
des TUBFIX-Systems konnten Gebrauchslasten von 80 t erreicht
werden. mit wurden nach
der damals erst im Entwurf vorliegenden Norm 191 bis zu einer
Priiflast von Vp = 2 VG = 160 t mit Erfolg durchgefiihrt.

Die Arbeiten an der Auftriebsverankerung des Flughafenbahnhofes
in Kloten, welche iiber 800 Anker umfassten, erstreckte sich iiber
mehrere Jahre. In den ersten Etappen wurden Hebungen von der
Gréssenordnung von 2-3 cm als Folge der Ankerinjektionen fest-
gestellt. Fir die spiteren Etappen wurde die Aushubkote ctwas
tiefer gelegt, um Nachplanierungsarbeiten zu vermeiden — dies

als Beispiel der vorher erwihnten Notwendigkeit der Beriicksich-

tigung allfélliger Bewegungen bereits im Stadium der Projektierung.

Schaut man auf diese praktischen Beispiele zuriick, so lisst sich
feststellen, dass jedesmal eine andere Problemstellung vorlag, sei
es vom Bauwerk, sei es von den Bodenverhiltnissen her. Auch
die angewendeten Methoden zur Bildung des Verankerungskorpers
mussten jedem Einzelfall angepasst werden. Wir beriihren hier ein
Gebiet, das sich nicht in engen Normen erfassen ldsst, und es ist
begriissen, dass bei der SIA-Norm 191 der Schwerpunkt auf
tionen, Sicherheitsbestimmungen und Priifung der Anker
gelegt und die reinen Ausfiihrungsfragen ziemlich offen gelassen
wurden.
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TIRANTS DE PRECONTRAINTE POUR LA SURELEVATION DU BARRAGE

DES ZARDEZAS (Algérie)

Par professeur R. Lafitte et DI F. Vuilleumier, Lausanne

1. INTRODUCTION
1.1 Histoire du barrage

Le barrage des Zardézas a eu une histoire mouvementée. Situé

a PEst de P'Algérie, a 30 km au Sud de la ville cétiére de Skikda,

il alimente cette ville en eau potable et industrielle, ainsi que les
villages et périmétres d’irrigation de la basse vallée de I'oued Saf-
Saf.

Les premiéres études dun barrage de 35 m de hauteur remon-
tent & 1866. Des reconnaissances géologiques entreprises en 1912
conclurent de fagon défavorable i la possibilité de réaliser I'ou-

fications a effectuer par sondages sur la nature du sous-sol sous
les alluvions de l'oued. On construisit alors le batardeau amont
en gabions de palplanches et deux galeries de dérivation provi-
soire en rive droite. Devant la bonne qualité des terrains rencon-
trés (poudingues - calcaires extrémement compacts en profondeur
et se prolongeant sous les alluvions d’une rive a Iautre), il fut

Fig. 1 : Plan du barrage existant

décidé en 1930 de remplacer la solution digue par un barrage-
poids. Les travaux se poursuivirent et I'on découvrit, au fur et
4 mesure des excavations, que la structure géologique était plus
complexe qu'on ne le croyait; notamment, les poudingues-cal-
caires de rive droite se réduisaient en rive gauche d un simple
placage reposant sur les grés rouges. Les fouilles en rive gauche
mirent a jour en 1931 des poudingues imbriqués dans des grés
rouges et des lentilles de grés gris et de calcaires. en 1932,
au-dessus de la fouille rive gauche, qui avait entamé largement
le pied de cette rive, se produisit I'amorce d'un glissement qui
prit des proportions trés importantes (figure 1). Les
travaux furent suspendus On observa la masse en mouvement :
les repéres se déplacérent entre 1933 et 1935 de 30 m, avec
des vitesses atteignant 20 cm par jour. Un sauvetage assez re-
marquable du site et des travaux déja exécutés fut alors entre-
pris. On construisit, dans une fouille blindée, au pied de la
masse glissée, un paroi voiitée de 320 m d’épaisseur environ et
de 20 m de hauteur, s'appuyant d’une part, a droite, sur un
plot déja en partie construit du barrage, (plot 1o 8, le plus &
gauche de la partie centrale déversante) et d’autre part, a gau-
che, sur un massif calcaire. A I'abri de cette voute, qui retenait
les masses glissées, on reprit les excavations en déplagant vers




Fig. 2. Coupe géologique H

Fig. 3 : Coupe géologique F
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Fig. 5 : Géologie de surface

Taval Iimplantation de Iaile gauche. En outre, il fut décidé de
diminuer de 9 m ) la hauteur du barrage prévue initialement

444,50 m 1). Les parties supéricures des plots de l'aile droite
et de la partie centrale déversante, déja presque achevés, furent
sciées. Laile gauche, y compris le plot no 8 de la partie cen-

trale déversante, fut réalisée pour la nouvelle cote de

du barrage, c'est-a-dire pour une hauteur de 35,50

du thalweg. Le barrage, mis partiellement en eau

fut totalement achevé, du fait de la guerre, qu'en

plit alors son rdle de fagon satisfaisante.

1) Ces chiffres sont approximatifs, les documents sur I'adaptation du
projet initial ayant disparu en majeure partie

Fig. 4: Coupe géologique E

Les formes des profils types de I'ouvrage qui résultent de ces
péripéties sont représentées schématiquement sur les figures 2 &
4. On y trouve en outre, ainsi que sur la figure 5, la géologie
relativement complexe du site.

1.2. Raisons de la surélévation

En 1967, la retenue, d’une capacité initiale de 15 mio m3, ne
représentait plus que 9 mio m3 par suite de son envasement pro-
gressif. L'apport moyen annuel du Saf-Saf étant de 53 mio m3,
le volume utile résiduel ne permettait plus qu'une distribution
annuelle de 11 mio m3 en moyenne, insuffisants pour faire face
aux besoins au-deld de 1971. Dés cette date, il fallait prévoir une



augmentation progressive des besoins tendant vers + 11 mio m3
en 1975 et + 21 mio m3 en 1980. Aprés que I'on eut examiné

plusieurs solutions d’alimentation possibles, le Maitre de I'ouvrage:

la Direction des Projets et Réalisations Hydrauliques d’Algérie,
pris la décision de surélever le barrage des Zardézas.

2. FACTIBILITE ET PROJET DE LA SURELEVATION
2.1. Mode de surélévation
Les études tendant a définir la possibilité de surélever le barrage

et le mode de surelevatmn ont tout d’abord été entreprises. Elles
ont notamment consisté & comparer les solutions suivantes:

l

renforcement par placage de béton sur le parement aval

renforcement par placage de béton sur le parement amont

superposition d’éléments ancrés par précontrainte, sans élar-
gissement de la fondation existante.

Les deux premiéres solutions soulevaient des problémes délicats

et importants : solidarisation de bétons anciens et nouveaux

(ceux-la étant déja sous
4 Pamont dans la vase, impossibilit¢ de vider la relenue, Slargis-

~ résistance au cisaillement
angle

apparente  intergranulaire
e frottement interne : 20 350

S bars 05 bars

2.3. Essais sur les tirants de précontrainte

2.3.1. Choix de I'Entreprise chargée des essais

Une trés grande attention a été portée dés le début des études
au probléme des essais d’ancrage des tirants de précontrainte. La
technique des tirants étant une spécialité marquée des Entrepri-
ses susceptibles de les exécuter, une consultation d’Entreprises
fut lancée avant 'achévement de I'avant-projet détaillé, portant
non seulement sur les essais de tirants, mais aussi sur I'ensemble
des travaux de précontrainte. Ceci permettait de faire intervenir,
dans le choix de I'Entreprise chargée des essais, les critéres tech-
niques et économiques relatifs aux travaux de la surélévation
dits.

sement & laval la reconstruction du bassin

La solution de surélévation sans modification de la surface de
fondation fut jugée préférable. L'ouvrage surélevé étant dés lors
trop léger, il convenait de le précontraindre sur sa fondation.
Les comparaisons de coiits montrérent de surcroit que cette
solution était meilleur marché.

Les hauteurs de surélévation envisagées au cours des études de
faisabilité se situérent entre 11 et 16 m. Pour 16 m, les con-
traintes sur les fondations des plots de l'aile gauche devenaient
élevées (20 bars), la précontrainte nécessaire pour assurer la sta-
bilité était forte (850 tonnes par métre linéaire de couronnement
pour les plots les plus légers de Iaile gauche). On atteignait,
étant donné les conditions géologiques (et notamment la présen-
ce du glissement rive gauche) et les caractéristiques du profil du
barrage, la limite de ce qui paraissait encore techniquement réal
sable. Aprés un examen approfondi de la question, basé sur le
résultat des et des
essais de tirants, les études d’avant-) projel détaillé conclurent &
une surélévation de 12,70 m du barrage, soit 35% de la hauteur
initiale de 35,50 m.

2.2. Caracréristiques des roches de fondation

Les campagnes géologiques et géotechniques ont comporté I'exé-
cution dun puits et d’une galerie sous le barrage, dans le bul
de reconnaitre in situ” la qualité des matériaux de la zon
broyée ou de la série des grés rouges. Des essais de déformabir
lité aux vérins y ont été entrepris. En outre, des sondages ont
été forés avec prélévement de carottes et essais au dilatométre
(type Médératec).

— résistance 4 la compression simple : supérieure 3 300 bars
pour les calcaires cristallins et poudingues, supérieure 3 100
bars pour les calcaires bréchiques

~ module d’élasticité réversible: 200000 i 400'000 bars

Gres gris ou rouge de la série normale (zone amont de la gau-
che de la partie centrale déversante et début de laile gauche):

~ résistance 3 la compression simple : inférieure 3 100 bars
~ module d*lasticité réversible : 10°000 3 40°000 bars

Un caractére de concours fut donné i cet appel d’offres: il
appartenait 4 PEntreprise de proposer un dispositif général pour
les tirants (nombre et répartition des tirants, puissance, inclinai-
son, longueur de scellement en rocher) permettant dobtenir le
taux de demandé par I type, dans les
conditions que IEntreprise jugeait les mieux adaptées aux fonda-
tions, au barrage existant et a la surélévation envisagée. L’Entre-
prise devait en outre proposer un procédé de tirants offrant le
maximum de garanties (constitution des cables, de leur téte, de
leur protection, mode de mise en oeuvre, sécurité, dispositif
d’auscultation). Son offre devait concerner d’une part I’exécution
de I'ensemble de la précontrainte de la surélévation et, d’autre
part, deux tirants d’essais conformes au procédé qu'elle propo-
sait

Les raisons techniques suivantes conduisirent aux choix de I'En-
treprise Solétancl

le procédé de précontrainte était le systéme STUP 3 3 tétes
dancrage pour chaque tirant. Il avait pour lui d'étre sir,
répandu et éprouvé (tout au moins pour le dispositif 3 une
seule téte d’ancrage). 11 avait contre lui de provoquer des
pertes de tension par frottement dans les tétes d'ancrage

en place des

final avec la

sur 15 ou

il était possible de vérifier, en principe a tout moment, la
tension des tirants et éventuellement de la rectifier et de ren-
forcer par injection la tenue du scellement si nécessaire. Le
tirant était protégé sur sa longueur libre par un produit anti-

pour

Pour Gtre tout 4 fait précis, la réinjection n'est possible que si le
tirant a perdu presque totalement sa tension, ceci pour une raison
de sécurité

"



2.3.2. Caractéristiques des tirants

Les deux tirants dessai ont été mis en place dans les plots de
Paile gauche, 'un scellé dans les calcaires cristallins, Iautre dans
les gres et argilites.

Les tirants d’essai (identiques aux tirants définitifs & I'exception
de la longueur de scellement) sont du type Solétanche IRP (in-
jection renouvelable en pression) caractérisé par la présence d’un
obturateur gonflable disposé entre la zone d’ancrage et la partie
libre du cible et par Iinstallation d’un tube i manchettes en
chlorure de polyvinil au centre du cible

Le cable comporte 36 torons de 15,3 mm de diamétre; la résis-
tance 4 la rupture est de 882 t. Dans la zone de scellement,
des écarteurs créent une série de renflements ayant pour but
d’améliorer I'adhérence.

Aprés exécution du forage, d’un diamétre de 200 mm, une
gaine en acier de diamétre 168/159 mm est descendue sur toute
la hauteur au-dessus de la zone de scellement (figure 6 a). Le
tirant est alors mis en place b). A I'aide du tube & manchettes,
on injecte le sac obturateur au coulis de ciment c). Puis, de la

zone d'ancrage et 4 forte pression €) achéve le scellement du
tirant.

Fig. 6 : Mode de mise en place des tirants

Pour la téte active (figure 7), on exécute pour chaque tirant, sur
la plateforme de béton autour du forage, un bloc de répartition
en béton a). Ce bloc renferme une trompette métallique b) qui
permet de séparer les 36 torons en 3 faisceaux de 12 cibles. Sur
le bloc de répartition prend place la téte d’ancrage c) constituée
par un cylindre de béton fretté, coulé dans une enveloppe en
acier et comportant trois conduits pour les faisceaux de cable
Les cones d’ancrage d) des faisceaux prennent appui sur la face
supérieure de la téte d’ancrage, 4 moins que I'on ninterpose sur
chaque faisceau une cale dynamométrique du type Télémac e)
permettant de mesurer la tension dans le tirant.

La mise en tension et le blocage du tirant seffectuent a l'aide
de 3 vérins de 260 t. Chaque tirant est amené par paliers succes-
sifs 4 une tension de 700 t. pour étre ensuite bloqué & la ten-
sion de service.

La longueur libre du tirant est injectée a l'aide d’une résine
aqueuse aux acrylamides (AMC de la Cyanamia Company). Cette
1ésine a une grande déformabilité qui permet de détendre ou re-
tendre le tirant sans fissurer cette enveloppe. Le PH de cette

résine est réglé de fagon a garantir la protection du tirant con-
tre la corrosion.

Aprés la mise en tension finale, Pancrage actif est enduit de
graisse et recouvert d'un capot métallique.

Fig. 7 : Détail de la téte active d'un tirant

2.3.3. Résultats des essais

Le but des essais de tirant avait été clairement défini dans le

cahier des charges. Ils devaient permettre d’analyser les problémes

suivants ;

~ processus de forage (précision de Iinclinaison et rectitude du
forage)

~ consolidation et étanchement du rocher de fondation dans la
zone traversée par le tirant et dans la zone de scellement

— fabrication et mise en place du tirant

— exécution du scellement
procédé de mise en tension
processus d’injection secondaire de consolidation du scelle-
ment et de protection du tirant

— sécurité du scellement compte tenu de ses caractéristiques et
des qualités du rocher

— séeurité de la téte active

~ relaxation de I'acier

— fluage du rocher de fondation.

résultats la des tirants sont

Les
décrits ci-aprés :

a) Sécurité du scellement
Les spécifications techniques prévoyaient de réaliser des tirants
dont le scellement aurait un coefficient de sécurité minimal
de 3 4 la rupture par rapport a la tension utile Tu de 515 t.
On définissait la tension utile Tu comme étant la force mini-
male garantie créée par le tirant sur laquelle on peut compter
avec certitude une fois déduites les pertes (frottement, fluage
du béton et du rocher, relaxation de lacier). Par le fait que
la tension de rupture garantie Trg des cdbles était posée égale
a 1,7 fois la tension utile, il n'était pas possible de s'assurer
directement par un essai de rupture de la sécurité du scelle-



ment. Pour tourner la difficulté, les essais furent réalisés avec
une longueur de scellement égale au tiers de celle des tirants
définitifs prévue pour résister 3 3 Tu.

Au sens strict, les essais ont seulement montré que de
tirants résistaient a des tensions de I'ordre de 1,2 Tu et
Tu.

Cependant, sur la base de
de PEntreprise en matidre
vants :

et de Pexpérience
on retint les

Point |

On définit préalablement la tension de service Ts(f) comme
étant la tension du cable, variable dans le temps, telle qu'elle
Sexerce au niveau de la téte active. Cette tension est celle
qui est directement mesurable. C'est la tension a laquelle le
tirant doit étre tendu pour que Fon ait la certitude que la
force réelle qu'il exerce ne descende jamais, pertes de toute
nature une fois déduites, au-dessous de la tension utile Tu.
Le comportement apparent du cdble est pei influencé par la
longueur de scellement tant que I'on exerce sur le cable une
traction inférieure ou voisine 4 la tension de service Ts(r),
mais la proportionnalité 4 la longueur de scellement existe
pour la charge de rupture.

Point 2

La proportionnalité de la résistance ultime  la longueur de
scellement est valable en roche de comportement argileux et
par conséquent les lois prises en compte dans les calculs sont
les plus logiques, méme si elles sont basées sur des expérien-
ces faites dans les sols cohérents et sur une extrapolation de
résultats trouvés lors d'essais de pieux. Ces lois sont certaine-
ment valables pour les grés et les schistes argileux rouges qui
se comportent en fait comme un sol cohérent argileux.

Point 3
Un tirant dont le scellement serait réalis¢ sur 20 m dans un
terrain des prises

sensiblement égales au tiers des caractéristiques observées sur
un tirant d’essai (ces caractéristiques pessimistes se trouvant
par ailleurs égales aux plus faibles résistances obtenues en
laboratoire sur échantillons remaniés provenant de Zardézas)
conduirait 4 une tension de rupture instantanée du scellement
de T'ordre de 665 t.

aurait aucune crainte
dans des calcaires

Si bien que, en résumé, la condition de sécurité a la rupture
demandée pour le scellement se trouve vérifiée. Elle I'est dans
les grés et les schistes argileux rouges car:

— on a obtenu, dans les tirants d'essai, une tension de l'or-
dre de 12 Tu. Or, en vertu des points 1 et 2 ci-dessus,
'effort ultime de rupture serait proportionnel  la longueur
du scellement. Donc dans les tirants définitifs, avec une
longueur de scellement triple, on aurait une tension de
rupture instantanée de 3,6 Tu

dautre part, en vertu du point 3,

de rupture instantanée supérieure

tirant de longueur de scellement

terrains ayant des caractéristiques

de sécurité 3.

1l faut noter qu'en fixant le coefficient de

la tension de rupture instantanée et la

cherché a garantir que I'on serait suffisamment

trop fortes sollicitations de la zone de scellement,
tions pour lesquelles le fluage devient trop important.

En ce qui concerne le fluage, on doit noter, en définitive,
que les essais de tirants n'ont pas permis d’analyser clairement
l'importance de ce phénoméne. D'une part, il a été masqué
par la relaxation de Pacier des tirants et d’autre part, la trés
grande longueur libre des tirants, relativement aux mouve-
ments éventuels de la zone de scellement, n’a pas permis de
les détecter. En{m des phénoménes parasites de frottement,

a téte active, ont empéché la mesure précise

se pzssalt au niveau du scellement.

En ce qui concerne la relaxation de Pacier, il a été possible

d’en déterminer I'importance par les essais de tirants, qui ont
confirmé dailleurs I'ordre de grandeur des valeurs communé-
ment admises dans la technique de précontrainte.

o

Conception des tirants d'ancrage

Il est résulté des considérations précédentes quil convenait

de placer le scellement dans des roches ne donnant pas lieu

4 un fluage excessif et d’éviter les zones faibles. A cette fin,

il valait mieux s'adapter 4 la géologie et bien choisir la zone

de scellement en recherchant une roche saine et homogéne

plutdt que d’augmenter la longueur de scellement dans une
roche hétérogéne. Les caractéristiques suivantes de scellement
ont ainsi été retenues :

— sur la longueur de scellement, la part de "bon rocher”
doit au total excéder 50 %; dans la catégorie "bon rocher™
figurent le calcaire, le conglomérat calcaire, les grés gris et
rouges de bonne qualité ainsi qu'éventuellement les zones
broyées cimentées; ne figurent pas en revanche les schistes,
les zones broyées non cimentées, les argilites

~ on doit trouver sur la longueur de scellement au moins
S m consécutifs de “bon rochers”

doivent étre situés dans la partie su-

Cependant, il était prévu que, au cours de la mise en tension
des tirants, des dispositions seraient prises pour contrdler la
tenue du scellement et détecter un fluage éventuel. Ceci de-
vait étre réalisé par des mesures lors d’un palier de tension
de 1 42 ha 585 t. En outre, un contrdle était prévu a 250,
500 ou 1’000 h aprés la mise en tension

11 était prévu que la tension exercée par les vérins au moment
du blocage en fin de mise en tension, serait de 650 t. Elle
était calculée & partir de la tension utile de SIS t. en prenant
en compte les différentes pertes de tension possibles et la pré-
cision des appareils de mesure de la tension lors de la mise
en oeuvre des tirants :

- perte par rentrée de cone au blocage de la

téte active 215t
Pacier aprés une durée de 100 ans  : SO .

Ia téte active 40 t.

EURY

mesure de tension (* 20 t.) 20t

De cette tension de blocage de 650 t. on déduisait que la
tension de service dans le tirant, mesurée sous la trompette,
serait de 650 - 15 - 40 = 595 t. a + 20 t. prés.

Pour ce qui est du fluage du rocher, qui serait la cause d’un
mouvement du scellement entrainant une perte de tension,

il était prévu, lors du contréle des tirants a 1°000 h par exem-
ple, alors que la relaxation de I'acier serait en grande partie
réalisée, de constituer une réserve pour pallier cette perte
éventuelle.

d) Réservations pour tirants
Le marché des tirants d’ancrage prévoyait que les tirants de-
vaient pouvoir étre remis aisément en tension en tout temps.
Or, il apparut que les cibles pouvaient étre détériorés lors



d’une mise en tension par les stries faites par les clips d’agrip-
page du vérin et qu'il était recommandé de limiter au strict
minimum le nombre des remises en tension. Si le cible était
détérioré par les clips d’agrippage, il y avait impossibilité de
le retendre dans le cas ou I'on aurait constaté une perte de
tension. 11 deviendrait nécessaire de mettre en place un tirant
supplémentaire.

Par ailleurs, il fut admis que si un scellement était défaillant,
on ne pouvait étre absolument certain de parvenir 4 le faire
nir, méme en réinjectant ou par tout autre procédé. Une
défaillance ne pouvait étre totalement exclue au cours du
temps, par exemple par corrosion. Enfin, par accident, il se

pouvait que des tirants soient mal exécutés.

En conséquence, on reconnut nécessaire de réserver des em-
placements devant permettre de poser des tirants qui vien-
draient suppléer & d’éventuels tirants défaillants. Le pourcen-
tage d’emplacements pour des cibles de secours fut pris égal

4 20 % des tirants strictement nécessaires 4 la stabilité du
barrage et le projet a été adapté dans ce sens.

A cet égard, il était important de connaitre la position exacte
des tirants réalisés afin que I'on puisse, en cas de besoin, po-
ser des tirants supplémentaires sans risque de recoupement.

Des spécifications trés précises furent imposées sur les tolé-
rances de Tinclinaison des forages et sur le controle de leur rec-
titude.

3. DISPOSITIF GENERAL DE PRECONTRAINTE

Sans entrer dans les détails, il faut noter que les forces de pré-
contrainte résultent d’un calcul classique pour un barrage-poids.
Celui-ci est soumis 4 son poids propre, aux poussées de I'eau, de
la vase, aux sous-pressions, aux forces sismiques. Les forces de
précontrainte ont été déterminées de telle sorte que, pour les
différents cas de charge, les contraintes soient admissibles et la
sécurité au glissement satisfaisante.

Le plan de cablage a été établi & partir d’une tension utile des
tirants de SIS t. La disposition des tirants devait répondre aux
conditions suivantes :

— la précontrainte doit apporter sa contribution a la stabilité a
tous les niveaux. La précision du forage doit étre telle que
la résultante des forces passe par les points fixés

— le tracé des tirants doit éviter les nombreuses galeries

— les scellements doivent étre placés dans le bon rocher

les tirants doivent étre disposés 4 des distances suffisantes des

parements et des joints pour éviter de les percer en cas d'im-

précision de forage. Ils doivent étre suffisamment écartés les

. 8 : Situation des tirants

uns des autres pour éviter tout recoupement et assurer la
bonne tenue du scellement. La tolérance demandée sur la
direction des forages était de 2% de la longueur du forage,
au maximum dans les cas isolés, et de 1% en moyenne pour
tous les forages

— des emplacements de réserve doivent étre prévus; comme in-
diqué précédemment, 20 % de tirants supplémentaires peuvent
étre mis en place.

La disposition des 111 tirants est donnée en plan sur la figure 8.

Le nombre de tirants et les forces de précontrainte par plot, par

métre linéaire de couronnement, sont donnés dans le tableau

suivant :

7o du plot nombre de emplacements force de
tirants de réserve précontzainte
réalisés t/mt Pripp

ailegauche
s

15 3 500 025

6 20 4 600 023

7 21 4 500 019
partie centrale

8 23 4 570 022

912 ax8 4x2 280 0,11

Pour apprécier Iimportance de la précontrainte dans la stabilité de
Touvrage, il est aussi intéressant de donner, par plot, le rapport

entre la force totale exercée par la précontrainte et le poids pro-
pre du béton situé au-dessus du niveau le plus sollicité. Les rap-
ports pr/pp sont cités dans la derniére colonne du tableau.

On note que Taile gauche et le premier plot no 8 de gauche de
la partie centrale une inte plus
élevée. La raison en est que ces plots, lors de la réalisation du
barrage initial, ont été congus aprés que le glissement de rive
gauche se soit produit et que I'on ait décidé d'abaisser la hauteur
du barrage. lis sont donc plus légers et leur surélévation nécessite
béton

qu’on les charge plus fortement de précontrainte et de

Le cas hypothétique ol toute la précontrainte viendrait a dispa-
raitre entiérement a été examiné. A retenue normale, tous les
plots, & I'exception du 8, ont une stabilité au glissement encore
assurée. Le plot 8 est instable, mais I'on peut constater qu'il
peut s'appuyer sur les plots adjacents 7 et 9 du fait de la cour-
bure du barrage et de la présence de mortaises dans les joints
entre plots.

Les figures 9 & 12 représentent la vue en plan du barrage sur-
élevé et les coupes verticales de trois plots caractéristiques: 7, 8
et 10. On voit que les tétes actives des tirants sont placées dans
les galeries, ou partent du couronnement du barrage. Le haut
des scellements en rocher est situé entre 10 et 35 m sous les
fondations; le bas du scellement entre 25 et 55 m.






Fig. 12: Plan du barrage surélevé

4. EXECUTION DES TIRANTS

Les tirants ont été réalisés selon le mode d’exécution
d’essai qui était apparu comme satisfaisant. Ce mode est
au paragraphe 2.3.2; nous n'y reviendrons pas. Précisons
ment que le forage de chaque tirant a été carotté de
pouvoir décider de fagon exacte de la zone de son

La vue 13, prise dans une galerie, montre les tétes
tirants.

4.1. Mise en tension

Le graphique donnant Pallongement du tirant en fonction de la
force exercée par les vérins est donné sur la figure 14. On

note les trois clavetages successifs nécessités par la course limi-
tée des vérins. Afin de déterminer les pertes par frottement dans
la téte active (cones d’ancrage et trompette) et les vérins, des
cycles de charge furent exécutés lors des deux clavetages supé-
rieurs et avant le blocage final.

A partir — effectuées, il a été possible
variation libre effective en fonction

La tension finale dans le tirant, sous la trompette, est détermi-
née par I'ordonnée du point d'intersection de la ligne médiane
traction-allongement du dernier cycle de charge, avec la verticale
passant par P'allongement final, aprés clavetage et décompression

du vérin; corrigé par le élastique
du trongon de cable (65 cm) situé entre les clips d'agrippage
des vérins et les cones d'ancrage.

Comme nous Pavons exposé dans le paragraphe 2.3.3, la tension
de blocage aux vérins lors de la mise en tension devait étre de
650 t., afin que, compte tenu des différentes pertes de tension
possibles, la tension de service soit toujours supérieure 4 la ten-
sion utile de SIS t. Il apparut, lors de Pexécution, que I'on ne
pouvait pas débloquer les tétes actives des tirants 4 moins que
leur tension ne soit inférieure & 550 t. Ceci provenait de la né-
cessité dlexercer une surtension pour débloquer les cones; celle-ci
était de I'ordre de 40 a 70 t. et pouvait doubler par effet du
choc. Selon la tension existante dans le tirant, on pouvait dépas-
ser la limite élastique. Certains des tirants déja tendus 4 600 t.
ne purent étre débloqués. Il fut donc admis que les autres tirants
seraient tendus initialement 4 550 t., puis, lors du contrdle &
500 h ou 1000 h, retendus & 600 t. ou maintenus @ 550 t. en
vue d’un contrdle ultérieur. Ainsi:

— 57 tirants tendus initialement & une tensmn inférieure ou
égale @ 550 t. ont été retendus a 600 t.



— 1 tirant tendu initialement a une valeur inférieure & S50 t.
ma pu étre retendu
4 tirants, bien que tendus initialement & 600 t, ont pu étre
débloqués et ont été retendus & 600 t.

Fig. 13 : Téte de tirants dans une galerie

5. CONTROLE DES TIRANTS AU COURS DE LA VIE DE
L’OUVRAGE

5.1. Dispositif de controle

Le contrdle des tirants au cours de la vie de louvrage était basé

initialement sur

~ la possibilité de débloquer les tirants en tout temps, & I'aide
de vérins, afin de mesurer leur tension

— la présence de 4 tirants sous contrdle permanent, équipés
dans ce but de cales Telemac.

Les difficultés de déblocage des tétes actives i a pla-

5.2. Evolution de la tension des tirants

Pour les 57 tirants qui ont pu étre débloqués pour un contréle
aprés 1000 h environ (c'est-a-dire ceux dont la tension initiale
était inférieure ou égale 4 550 t.), il a été constaté une perte
moyenne de tension de 12 t. environ, soit 2 % de la tension ini-
tiale. L’écart type était de I'ordre de 4 t

Les tirants ont été achevés a fin 1973. Depuis, les mesures sur
les cales & cordes vibrantes et les cellules de déformation Tele-
mac ont été effectuées régulierement.

Les mesures des cellules de déformation sont, pour le moment,
inutilisables, ainsi qu'on pouvait sy attendre, en raison des phé-
noménes de fluage des blocs d’ancrage en béton dans lesquels
ces cellules sont noyées.

Par contre, les cales a cordes vibrantes placées sur 11 tirants ont
fourni les valeurs moyennes suivantes : la perte totale, 4 ans
aprés la remise en tension a été de l'ordre de 7 %, soit 40 t. en-
viron. Elle diminue rapidement avec le temps. En chiffres arron-
dis, cette perte a été de 2% au cours des 3 premiers mois; 5 %
la premiére année; 1% la deuxiéme; 1% les deux derniéres. La
perte totale apparait comme supérieure @ la seule relaxation de
Pacier qui, durant 4 ans, serait au maximum de 3 %.

Lévaluation de la tension dans le tirant, a partir de la mesure
des cales, nécessite que I'on prenne en compte le frottement dans
la trompette et son sens. Lors du blocage du tirant, en fin de
remise en tension, la rentrée des cénes males fait que le tirant
se déplace de haut en bas. Le frottement est en sens inverse et
la tension mesurée aux cales doit étre majorée du frottement
(20 t. environ) pour obtenir la tension dans le tirant. Une rela-
xation de Iacier du tirant ou une rupture de torons ne change
pas le sens du frottement. Par contre, s'il se produit un fluage
du scellement, le tirant glisse vers le haut et le frottement s’in-
verse. La tension dans le tirant est alors celle indiquée par les
cales, déduction faite du frottement. Dans ce cas de fluage, il
faut remarquer qu’une diminution de la tension aux cales, @ par-
tir de la tension de blocage, ne se manifeste que si la chute de
tension du tirant dépasse deux fois la valeur du frottement (soit
40 t. environ), pour autant quau cours du temps un équilibrage
de tension dans le tirant, de part et d’autre de la trompette, ne
se soit pas produit et que la valeur du coefficient de frottement
Soit restée inchangée.

Afin de lever imprécision sur la tension des tirants et de con-
naitre ainsi leur état par rapport a la tension utile de 515 t, il
a été décidé d'effectuer le déblocage de 20 % des tirants répartis
dans les différents plots du barrage. Ces déblocages permettront
ultérieurement de mieux interpréter les mesures des cales Tele-
mac. Ils auront aussi pour but d’étalonner les cellules de défor-
mation.

En appelant Tz la tension des tirants jugée nécessaire, compte

tenu de la tension utile (515 t.) et des pertes de tension de

toute nature pendant la durde de vie du barrage (prise égale A

100 ans), il a été admis que le contrdle serait positif si les deux

conditions suivantes étaient remplies :

— la valeur moyenne de la tension des tirants contrdlés est su-
périeure & Ta

— cette valeur moycnne moins deux fois I'écart type est supé-
rieure 4 095

11 est noté que ces critéres sont un peu moins absolus que les

cer un plus grand nombre de tirants (11) sous contrdle perma-
nent, & I'aide des cales Telemac. La solution consistant 4 équiper
ains tous les tirants fut fcartée en raison de lmportance des
pertes par frottement dans les trompettes qui rendait trop gros-
siére la sensibilité des mesures. Aprés que lon cut examiné et
abandonné les dispositions du genre solénoide ou fil invar, la
suggestion de Entreprise de placer dans les blocs d’ancrage de
chaque tirant trois cellules Telemac mesurant des déformations,
fut retenue.

Le déblocage des tirants a I'aide des vérins restait, bien entendu,
unc opération possible; il convenait d’éviter qu'il ne fut trop
fréquent. La détermination de la tension existante dans le tirant
avant déblocage nécessitait aussi que I'on effeectue un cycle de
charge permettant de déterminer les forces de frottement dans
la téte active, La tension était calculée de la méme fagon que
lors du blocage des cones, en fin de mise en tension

prescriptions initiales qui p Quaucun tirant ne devrait
jamais descendre au- d:ssous de 515 t



—_ — 00
Aw—% FNaLE siet]
Lol -
s00
30— < s0bus "
& 400~
s00l—
H g
£ asaf |
$ 0 §
[‘ | =
Forigl
a
50— 200
) Fig. 14:
L Graphique de mise en tension des tirants
50
. E: E

Allongement en cm

Barrage avant la surélévation

6. CONCLUSIONS

Le point délicat de cette réalisation, au niveau du projet, a été
de décider si la surélévation du barrage était possible et quelle
serait son ampleur. Il S'agissait de faire une synthése claire des
données concernant la géologie 1) et la géotechnique des fonda-
tions, les caractéristiques du barrage existant, et, bien entendu,
la technique de précontrainte 4 disposition.

Pour ce qui est de 'exécution des travaux, les problemes rencon-
trés ont résulté e 1

forages ct mise en place des umms de pxecomramte sur un bar-
rage dont la retenue ne pouvait étre vidée et qui devait subir le
passage des crucs.

Le dispositif général de précontrainte proposé par I'Entreprise a
été mis au point par elle, notamment lors des essais de tirants.

Dans T'ensemble, les 111 tirants de 515 t. utiles jouent leur role
a satisfaction. La tenue des scellements, testée lors de la mise

en tension est suffisante. La perte de tension dans le temps, plus
élevée au cours des quatre premiéres années de la vie du barrage
surélévé que celle qui résulterait de la seule relaxation de Iacier,
est descendue a un taux faible. On doit cependant noter qu'au

niveau de la téte active, les frottements importants rendent déli-

D Quiil nous soit permis de relever ici, & ce sujet, Pimportante contribution

du Professeur Reynold Barbier, géologue-conseil, Grenoble.

10

Barrage surélevé

cates les remises en tension et imprécises les mesures de la ten-
sion réelle dans les tirants, a I'aide des cordes vibrantes.

La technique de précontrainte a fait des progrés depuis I'époque
ol fut congu I'ouvrage (1969), notamment quand i la puissance
des tirants que I'on peut mettre en oeuvre. Cependant, certains
problémes concernant le calcul des tirants, qui furent posés lors
de ce projet, n'ont pas encore trouvé — 4 notre connaissance —
une solution tout & fait satisfaisante. Nous pensons notamment
i la loi de fluage possible d'un scellement et 4 la détermination
de sa sécurité lorsqu'il est réalisé dans du rocher. Par ailleurs, du
point de vue pratique, un meilleur dispositif de contrdle perma-
nent des tirants, sur les plans technique et économique, mérite-
nait détre recherché,
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UMLAGERUNG VON ERDDRUCKEN AUF BAUGRUBENWANDE MITTELS ALLUVIALANKERN

Von A. Wackernagel und HJ. Schegel, Basel

1. EINFUHRUNG

Der Baugrund im Stadtgebiet von Basel besteht aus festgelager-
tem Rheinschotter. Dieser wurde im Quartr iiber der tertidren
Molasse abgelagert. Lange Zeit galt die vorbelastete Molasse als

in jedem Fall standfester Baugrund. Als in den letzten Jahrzehn-
ten vermehrt Bauten mit einer grosseren Anzahl Untergeschossen
erstellt wurden, mussten tiefe Baugruben ausechoben werden, die
oft mehrere Meter in die Molasse hinunter reichten. Dabei wurde
beobachtet, dass sich die Molasse bei Unterschneidung, also bei
Wegfall der horizontalen Hauptspannung ausdehnt und sich innere
Gleitflichen bilden. Die Kohdsion verschwindet praktisch und fiir
die Stabiltit wird der Restscherwinkel massgebend. Diese Erschei-
nung muss bei der Planung von tiefen Baugruben beriicksichtigt
werden. Wihrend der Restscherwinkel in der Basler Molasse im
Falle des Blauen Letten auf 18° und im Falle des Cyrencnmergel
auf 13° sinken kann, betrigt der Scherwinkel im Rheinschotter
40° bis 42°. Durch Umlagerung von Erddriicken mittels Alluvial-
anker kénnen die Baugruben unter Ausniitzung der Material-
eigenschaft wirtschaftlich dimensioniert werden.

Bei einer Verankerung muss der Erddruck nicht als gegeben ange-
sehen werden. Der Erddruck wird von der Verankerung erzeugt.
Durch eine geeignete Anordnung der Anker kann somit die Grosse
der aufzunehmenden Erddriicke beeinflusst werden.

Es soll im folgenden gezeigt werden, in welchem Rahmen solche
Umlagerungen méglich sind. Hiefiir sollen aufgrund einfacher
ermittelte A dienen.

2. UMLAGERUNG VON ERDDRUCKEN DURCH ENTLASTUNG
IN VERTIKALER RICHTUNG

Es sei eine Baugrube mit vertikaler verankerter Umschliessung
und einer Tiefe von 18.0 m gegeben. Der Aufbau des Baugrundes
sei Schotter mit einem Scherwinkel von 40° zwischen 0.0 m und
12.0 m Tiefe und Molasse mit einem Restscherwinkel von 18°
unterhalb 12.0 m Tiefe. Die Verteilung des aktiven Erddruckes
ist in Fig. 2 dargestellt. Sic zeigt, dass die Erddriicke im Schotter
gering bleiben, wihrend sie in der Molasse dusserst hohe Werte
annehmen kénnen.

Wihrend im Schotter ohne Bedenken Anker mit Gebrauchslasten
von 70 100 ¢ und mehs vorgeschen werden konnen, sind aus

die in der Molasse auf
30-50 t zu beschrdnken. Die Aufnahme des hohen Erddruckes
stésst dann aus praktischen und riumlichen Griinden auf iiber-
missige Schwicrigkeiten

Aus diesem Grunde wird mittels der Alluvialanker eine Umver-
teilung der Erddriicke erzeugt.

In der s wird eine die in
diesem Beispiel dem dreifachen aktiven Erddruck des Schotters
entspricht. Durch diese Vorspannung wird infolge Reibung eine
vertikale Kraft erzeugt, die die Belastung der Molasse vermindert
und den Erddruck im Bereich der Molasse auf zwei Drittel des
aktiven Erddruckes vermindert.

Fig. I Baugrube Grauwiler & Sohne AG im April 1976.
Blick gegen Osten.

Fig. 2:  Umlagerung von Erddriicken in vertikaler Richtung

Im vorliegenden Beispiel betrigt der Anteil des Erddruckes im
Schollel Ep =34 t/m’. Die angewandte Ankerkraft betrigt A =
0 t/m'. Diese erzeugt cine vertikal geric Reibungskraft

von V 7= 84 t/m’. Damit wird der aufzunchmende Erddruck im
Bereich der Molasse von Ey = 102 t/m’ auf Ay = 60 t/m’ ver-
mindert.

Die Umlagerung ist in allgemeines Form in Fig. 3 dargestellt. Zu-
nichst ist eine Bruchform anzunchmen. Die Neigung der Bruch-
linic in der oberen Schicht steigt mit zunchmender Vorspannung
an und ist bei einer hohen Vorspannung praktisch vertikal. Die
Neigung der Bruchlinie in der unteren Schicht ergibt sich aus
einer Maximumsbedingung. Wenn diese Neigung ermittelt ist,
kann der noch aufzunehmende Erddruck F= im Bereich der un-
teren Schicht bestimmt werden. Es kerrscht dann Gleichgewicht
lings der Gleitfliche und ise fiir aile
denkbaren Gleitflichen innerhalb des betrachteten Gleitkorpers.
Das aussere Gleichgewicht des betrachteten Korpers ist dann
noch in einer zweiten Stufe zu untersuchen.




Fig. 3:  Umlagerung von Erddriicken in vertikaler Richtung

Im Einzelfall wird zuerst das Gewicht K eines idealisierten Gleit-
korpers berechnet, wobei zunichst von einem Winkel ac = 45°
ausgegangen wird, Nachher wird die Vertikalkraft V gewahit.
Nach Ermittlung des Verhiltnisses V/K ergibt die Maximumsbe-
dingung aus einem Diagramm die Neigung der unteren Gleitfliche.
Der Erddruck im unteren Bereich kann zu

Ey = (Kitgex- V) - tg (- 92)

berechnet werden. Dies entspricht der aufzubringenden Vorspan-
nung in der unteren Schicht. Es empfiehlt sich zu priifen, ob
die Momentenbedingung im Gleitkdrper erfiillt ist. Als Ergebnis
kann die Neuverteilung der Erddriicke aufgezeichnet werden, wic
es im Beispiel der Fig. 2 gezeigt wurde.

3. UMLAGERUNG VON ERDDRUCKEN DURCH GEWOLBE-
BILDUNG IN HORIZONTALER RICHTUNG

In verhiltnismissig engen Baugruben, in denen
gleichbar ist mit der Tiefe, kann mit Vorteil die
des Baugrundes beriicksichtigt werden. Diese kann
ankern wirksam gemacht werden.

In Figur 4c ist ein Horizontalschnitt durch eine enge Baugrube
dargestellt. Durch die Verspannung des Erdkorpers hinter dem
Baugrubenabschluss dehnt sich dieser quer zur Vorspannung und
bildet ein Gewdlbe.

Der Horizontalschub erzeugt gleichzeitig in den Widerlagern eine
vertikal gerichtete Reibungskraft.

Diese Kraft bewirkt eine Entlastung, die sich in Abhingigkeit des
Verhiltnisses Tiefe zu Breite verstarkt,

Aus einer Minimumsbedingung ergibt sich die Pfeilhdhe und die
Stirke des Gewdlbes als je die Halfte der Ankerlinge.

Fig. 4: von durch

dass die durch die
mindestens dem

Die Ankerlinge sich
Anker erzeugte des
Erddruck gleich

Die Ankerlinge ist in Abhi des in Dia-
gramm 4b dargestellt. Es zeigt slch dass bei Beriicksichtigung
von lediglich 40 %

bls 70% der Baugrubenbreite genugen wiirden.

Die igkeit des Verhilt-
miecs Baugrubentiefe/Baugrubenbreite | h/b st in Diagramm 4a
dargestellt. Es ergibt sich eine Abnahme der nétigen Vorspannung
mit zunehmendern Verhéltnis

Sofern die
Anker zur
nicht

4. ZWEI BAUVORHABEN, BEI DENEN DIE BESCHRIEBENE
UMLAGERUNG DER ERDDRUCKE ANGEWENDET WURDE

4.1 Baugrube firr den
Basel an der Wallstrasse, Basel

der PTT, K

Die nahezu quadratische Baugrube mit einer Wandlinge von je
ca. 30 - 35 m liegt im Gebiet der Basler City, bei der Heuwaage.
Da das Terrain im Projektbereich mehrere Meter Gef'ille aufweist,
schwankt die Tiefe der Baugrube zwischen 17 m und 30 m
(Figuren S, 6, 7).

Der wurde a
im Unterfangungsverfahren ausgefiihrt.

Die als iiberkonsolidierte Septarientone auftretende Molasse, auch
“Blauer Letten” genannt, wurde ca. 10 m unterschnitten. Die
Molasse trat, bis auf Baugrubensohle in einer sandigen Form mit
¢ = 31° ¢ = o auf, darunter, mit einem sﬂugmméien Chmkm,
konnte nur noch mit einer Resmheﬂesugkcn von ¢' =

¢ = o gerechnet werden. Ueber der Molasse bofanden ﬂch mlllcl
dicht gelagerte Schotter, ¢’ = 40°, ¢’ = o in einer Machtigkeit
von 7 bis 20 m, wobei an drei der vier Baugrubenwinde Keller-

f der P waren.

Fig. 5:  Baugrube Erweiterungsbau PTT im Februar 1977
Blick gegen Siiden



TIEFE 17-30m
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Fig. 6:  Baugrube PTT-Erweiterungsbau, Situation mit

4 der U

Fig. 7:  Baugrube PTT-Erweiterungsbau, Verankerung auf der

Ostseite

Das auf der Molasseoberfliche zustrémende Wasser wurde wéhrend
der Bauzeit aus einem Schacht auf der Baugrubensohle abgepumpt.
Der Zufluss betrug 10~ 15 1/s.

Zur U der ifte wurden Sys-
tem Stump mit einer Gebrauchslast von 50 t und in den Eckzo-
nen starke Stahlspriesse mit einer zuldssigen Last von 220 t ein-
gesetzt.

Durch Einbezug der Gewdlbewirkung des mit Ankern verspannten
Erdkérpers konnten die Ankerlingen minimal gehalten werden,
ohne dass die Anzahl Anker erhdht zu werden brauchte.

und Verfor der

wurden iiberwacht, wobei

— geoditische und nivellitische Messungen an der
Umschliessun;

— Kontrollen der Ankerkréfte mit Druckmessdosen und

— Messungen der Wandverformung mit dem Digitilt Slope
Indicator

durchgefiihrt wurden.

4.2 Baugrube fir die Ueberbauung Gundelitor, Grauwiler &
Sohne AG, Basel

Das Objekt wird charakterisiert durch eine komplizierte Grund-
rissform, wie aus den Fig. 1, 8, 9 ersichtlich ist. Die Abmessun-
gen der Baugrube betrugen in Richtung der beiden Hauptachsen
je rund 100 m und 12-24 m in der Tiefe,

Auch dieser wurde als Ele-
mentwand im Unterfangungsverfahren erstellt (Fig. 10). Die dicht
gelagerten Niederterrassenschotter mit einem ¢’ von 40° bis 42°
stehen im Projektgebiet in einer Stirke von 10-14 m an, wihrend
die olasse, als ;

auftretend, noch zwischen 2 und 10 m angeschnitten werden
mussten. Umfassende Laborunte suchungen haben fiir die Cyrenen-
mergel eine max. Scherfestigkeit von ' = 25° = 32°, ¢

und eine Restscherfestigkeit von ' = 18° - 22°, ¢/ - o (Einzel-
werte bis ¢/ = 13°) ergeben

Die Baugrube reichte bis 14 m unter den Grundwasserspiegel,
wobei die zufliessende Wassermenge von 4 - 6 1/s durchaus zu
bewiltigen war, da es sich um einen nur wenig michtigen auf
der liche fliessenden G: handelte.

Fig. 8:  Baugrube Grauwiler & Séhne AG im Juni 1976.
Blick gegen Sidwesten

Fig. 9:  Baugrube Grauwiler & Séhne AG, Situation mit
v ie der U i




Fiir die Verankerung wurden Monostabanker System Bauer mit
Lingen von 18-26 m und einer Gebrauchslast von 70 t im
Schotter (Verankerungslénge 6 m) und 35 t in der Molasse (Ver-
ankerungslinge 8 m) eingesetzt.

Unter Einbezug der Lastumlagerung in vertikaler Richtung und
durch die Ableitung von Wandlasten iiber die Bodenplatten der
dusseren Wanne auf den Kern wurde es erst moglich, die Um-
schliessung auf eine wirtschaftliche Weise zu erstellen. Damit die

jedoch werden konnten,

musste dem Unternehmer ein strenger Phasenplan fiir die Erstel-
lung der Baugrube und der Kellergeschosse vorgeschrieben werden

Zur Kontrolle des Tragverhaltens und der Verformungen der Bau-
grubenumschliessung und der Umgebung wurden folgende Mess-
methoden eingesetzt:

geoditiische und nivellitische Kontrolle der Baugrube

i ontrolle der Gebiude

Kontrolle der Ankerkrifte mit Druckmessdosen und
— Messung der Wandverformung mit dem Digitilt Slope

Indicator.

AURASTRASSE

LIEGENSCHAFT
JURASTR. 15

5. INTERPRETATION DER DEFORMATIONSMESSUNGEN

5.1 Erweiterungsbau der PTT an der Wallstrasse

Aufgrund der erstellten Abschiitzungen erwarteten wir horizon-
tale Deformationen der Umschliessungswand von 20 mm bis

30 mm, die sich dann bei der an der Wandkrone unbehinderten
Wand gegen die Bollwerkpromenade auch einstellten. Der Unter-
schied zwischen Slope Indicator und geoditischer Messung ist
auf eine moglicherweise nicht erfasste Deformation unter der
Baugrubensohle und auf den Abstand des Messrohres von der
Umschliessungswand zuriickzufihren,

Die Deformationen der Wand stellten sich relativ friih ein, um

dann etwa auf dem erreichten Wert zu bleiben, wie Fig. 11 sehr
schén zeigt. Die Deformationen sind im wesentlichen durch d)e
zur Erzeugung der

einer Diskontinuitat der Blegel nie umexhalb dex Baugmbcnsohlc

Das durch die Verankerung erzeugte Gewdlbe verhinderte, dass
sich mit auch die i
nungen in Form von horizontalen Wandverschiebungen fortsetzen
konnten. Die Entspannungshebungen der Molasse fithrten jedoch
2u einer teilweisen Kompensation der Setzungen der Umschlies-

sungswand.

Das Ausniitzen der Gewdlbetragwirkung fiihrte sowohl zu einem

Fig. 10: Baugrube Grauwiler & Sohne AG, Schnitt durch
Wand Jurastrasse

Fig. 11: Ergebnisse der Deformationsmessungen mit dem Slope
Indicator

als auch verf

An den umliegenden Gebiuden sind wihrend der ganzen Bauzeit
keine Schiden aufgetreten.

5.2 Ueberbauung Gundelitor, Grauwiler & Sohne AG

Die im Verhaltnls zur Wandhohe relativ langen Anker wurden
sofort nach der ng auf die volle G ge-
spannt.

Die Entwicklung der Verformungen der Umschliessungswand sind
aus den Figuren 11 und 12 ersichtlich.

2 0 ©06 60 6

Fig. 12:  Baugrube Grauwiler & Sohne AG, Wegzeitdiagramme
der Deformationen der Umschliessungswand



In der ersten Aushubphase (August 1975 bis Mirz 1976, Aushub
-1.9 m bis 15.4 m) zeigten sich anfinglich negative Verschicbun-
gen, die mit den im Anf: sehr hohen ten
der Anker zu erkliren sind. Der erzeugle Erddruck lag zwischen
Ruhedruck und dem passiven Grenzwert. Die starken Knicke der
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reiches ausgefiihrt wurden, konnten im
hebungen und mcklaufende Verschiebunigen beobachtet werden.

Die in Fig. 12 gegebenen Wegzeitdiagramme fiir die beiden Mess-
profile an der Jurastrasse illustrieren das Gesagte.
In der zweiten Aushubphase (Erstellung des Wandfusses und der

Bodenplatte) ergaben sich nur noch kleine Deformationen, das
heisst: die Umlagerungen waren voll wirksam und die Entspan-

Die geoditische Vermessurg der Wandkrone zeigte in jedem Zeit-
punkt eine gute Uebereinstimmung zu den Messungen mit dem
Slope Indicator.

6. EINFLUSS DER GRUNDRISSFORM DER BAUGRUBE
AUF DIE DEFORMATIONEN

Bei den einspringenden Ecken der Baugrube Grauwiler & Séhne
AG (Fig. 9) zeigte sich der Einfluss der Grundrissform.

Selbst lange Anker konnten die Entspannung der Umgebung nur
teilweise verhindern, insbesondere bei den Messpunkten gegen
die Dornacher- und Pfeffingerstrasse. Da die vorhandenen Bauten
in diesem Bereich beinahe ausschliesslich dlterer Bauart sind,
wirkten sich die Entspannungen und Deformationen in Form
von leichten Rissen in der Konstruktion und in den Fassaden
aus, die nachtriglich einfach behoben werden konnten.

In diesem Bereichen erwiesen sich das durchgefiihrte Mess- und

mit
den minimalen Resmhmesugkenen als vorteilhaft, da aufgezeigt
werden konnte, dass keine Bruch-, sondern nur Entspannungser-
scheinungen aufgetreten waren.

7. SCHLUSSFOLGERUNGEN

Mit den ausgefiihrten Messungen an den beiden vorgestellten
Baugruben kann nachgewiesen werden, dass auch in heterogenem
Baugrund Erddruckumlagerungen in grésserem Umfang moglich
sind. die mit einem Block
erzeugte G i

. ergibt i
Andererseits zeigt sich deutlich, dass in iiberkonsolidierten Mate-
rialien die Restscherfestigkeit beriicksichtigt werden muss.

Dass mit den nicht gli L die

Arbeiten erforgreich realisiert werden konnten, ist auf eine straffe

Organisation und kDOpel‘dllVé Partner Zumcklufuhren denen em
und
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hohes Mass an
lung abverlangt wurde. Dafir sei an dieser Stelle der Bauherr-
schaft, dem Planungsteam und den Unternehmern gedankt
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4002 Basel
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VSL FELS- UND BODENANKER — ENTWICKLUNGEN SEIT 1965

Von Christian Meuli, Wichtrach

VORBEMERKUNG

Bei den schriftlichen Unterlagen zu unserem Thema haben wir
versucht, einige hervorstechende Bauwerke der letzten 12 Jahre
auszuwahlen, bei welchen wir unsere Anker einbauen konnten.
Die Auswahl haben wir so getroffen, dass dic jeweils technisch
ausgereiftesten Losungen zur Darstellung gebracht wurden.

Den heutigen Stand der VSL-Entwicklungen werden Sie aus un-
serer Dokumentation erkennen. Leider ist es uns nicht gelungen,
die Anpassung der Dokumentation an die Norm bis zum Zeit-
punkt der Tagung in gedruckter Form vorzulegen.

In meinem Kurzreferat mochte ich die Angaben der erwihnten
Unterlagen nicht ergiinzen resp.

sondern Thnen einige Feststeliungen iiber die vergangenen 12
Jahre und einige Bemerkungen iiber die neue Norm vortragen.
Es handelt sich dabei um die Beurteilung aus der Sicht des Un-
ternehmers und um unseren Erfahrungsbereich.

DIE STELLUNG DES ANKERLIEFERANTEN

Der Ankerlieferant ist wihrend der letzten 12 Jahren aus einer
chemals aktiven Titigkeit als “Verankerungsspezialist” weitgehend
in die Rolle eines “Stahllieferanten” abgedringt worden. Warum?
Im Laufe der Zeit hat es sich gezeigt, dass die schwerwiegenden
Ausfiihrungsprobleme beim Bohren und bei der Injektion liegen.
Diese beiden Arbeiten werden in der Regel von der Bohrfirma
durchgefiihrt. Dem Aufbringen der Vorspannkraft, der Kraftkon-
trolle und dem Korrosionsschutz wurden entweder wenig Gewicht
beigemessen oder es wurde den ausfiihrenden Firmen volles Ver-
trauen geschenkt. Die neuen Normen geben unserer Tatigkeit
wieder vermehrtes Gewicht. Wir freuen uns auf die Bereicherung,
die unsere Titigkeit dadurch erfihrt

BEDEUTUNG DER ANKER KLEINER KAPAZITAT

Auf dem Gebiet der Anker kleiner Kapazitit ist eine deutliche
Abkehr vom “Nagel” zum vorgespannten Anker feststellbar. Der
vorgespannte Kleinanker erhilt im Bauwerk cine klar zugewiesene
Aufgabe. Dies wird auch durch die Tatsache unterstrichen, dass
die Norm auch fir diese Anker Qualititskriterien angibt.

Die Klebeanker haben in den letzten Jahren unter den “Klein-
ankern” cinen bcachthchen Marktanteil erobert. Ihr Einsatz fiir

Gebrauch st of technisch
i witschatiien o Erfolg.

Ueberall dort, wo lange Anker Kleiner Kapazitit erforderlich sind,
sind Mono-Litzen-Anker eine echte Alternative zu Stangen. Die
Tatsache, dass wir immer grosse Serien liefern durften, spricht
fiir die technische Qualitit und fiir die Wirtschaftlichkeit des
Mono-Litzen-Ankers.

NEUE BAUMATERIALIEN

In den vergangenen 12 Jahren sind auf dem Gebiet der Baustoffe
markante Aenderungen eingetreten. Auf unser Produkt bezogen,

st der Uebergang vom Drahtsystem zum Litzensystem das Haupt-
ereignis. Die haben die ihrer
Produkte gesteigert und durch angepasste Herstellmethoden die
Relaxationswerte stark herabgesetzt. Das Bohrloch, das in der
Regel preisbestimmend ist, kann heute mit mehr “Vorspannkraft™
gefiillt werden, als friher. Ich bin mir iiber den Stellenwert dieser
Aussage voll bewusst!

Allgemein ist der Vormarsch von Kunststoffprodukten auffallend.
Heute sind pnly'alhylenumhlillle und gefettete Litzen, Kumtslnfﬂ

bei der A nicht mehr Es ist denkbar,
dass in Zukunft der Spannstahl "dureh andere Baustoffo verdringt
wird. Ich hoffe, dass zu jenem Zeitpunkt Bauherren und Projek-
tierende auch diese Produkte mit gleicher Objektivitit beurteilen,
wie dies bei den Kunststoffen der Fall war! Ohne diese Objekti-
vitit lassen sich beste neue Ideen nicht verwirklichen und neue
Produkte nicht bestitigen

PRUF- UND MESSMETHODEN, GERATE

Ich bin iiberzeugt, dass die Mitglieder der Normenkommission
nicht in Zorn iiber mich herfallen, wenn ich behaupte, dass
schon vor der Geburt der Norm 191 in der Schweiz &hnliche
Priifungen an Ankern durchgefihrt wurden, wie in der Norm
vorgesehen. In unserem Hause bestehen Geriite, die bei Bedarf
seit einiger Zeit bei diesen Priifungen eingesetzt werden. Es sind
Gerite, di¢ mit automatischen Schreibern ausgeriistet sind. Sic
ermdglichen, wihrend der Priffung direkt die Kraftverformungs-
kurve zu zeichnen,

Im Zusammenhang mit den Priffmethoden erlaube ich mir eine
Bemerkung zur Norm 191: Bei der Bestitigung der Prifkraft V,,
lasst die Norm dem Anker Zeit, seine Qualitat “zu beweisen”.
Dies scheint mir sehr sinnvoll zu sein. Bei konstanter Kraft daxf
die Deformationszunahme bestimmte % der entsprechenden rech-
nerischen, elastischen Deformation nicht iiberschreiten. Auch dies
ist sicher sinnvoll. Es ist dabei jedoch zu beriicksichtigen, dass
Anker mit einer kurzen freien Ankerlinge das Qualitatskriterium
bedeutend miihsamer erreichen, als Anker mit grosser freier An-
kerlinge (siehe Fig. 1). Aus dieser Vorschrift resultiert die an
sich unlogische Tatsache, dass in demselben Baugrund Anker
gleicher effektiver Kapazitit je nach freier Linge angenommen
oder abgelehnt werden. Ich hoffe, dass in der Praxis diesem
Punkt mit viel Verstindnis begegnet wird.

AUSBAUBARE ANKER

In den letzten Jahren wird die Forderung nach ausbaubaren
Ankern immer hiufiger gestellt. Zweifellos ist die Ausbaubarkeit
der Anker in stark genutzten Gebieten mit einer zielgerechten
Entwicklung cine wichtige Bedingung, um bestimmte Baumetho
den spiter anwenden zu konnen. Mir scheint, dass sich der Pro-
jektierende in diesem Zusammenhang zweier Umstinde bewusst
sein muss:

— Es wird vermutlich niemals gelingen, eine wirtschaftliche Aus-
baumethode zu finden, die mit Garantie erlaubt, jeden Anker
vollstindig zu entfernen. (Ausgraben betrachte ich in diesem

nicht als




— Methoden, die zB. den Spannstahl im Bereich der Veranke-
rungslinge im Boden belassen, erfiillen ihre Aufgabe nur teil-
weise. Preisvergleiche haben diesem Umstand Rechnung zu
tragen.

Unsere Ausbaumethode basiert auf folgender Idee:

Der Verbund lings der

linge wird mittels einer Sprengung gelost.

Neben sehr positiven Baustellenergebnissen méchten wir einige
wenige Versager nicht verschweigen. Schiden, hervorgerufen
durch unsere Sprengmethode, sind keine aufgetreten. Wir sind
von der Methode iiberzeugt, sehen aber ohne weiteres ein, dass
Laien oder Fachleute ohne Sprengerfahrung dieser Methode skep-
tisch gegeniiberstehen konnen.

‘WAS HAT SICH IN DEN LETZTEN 12 JAHREN
NICHT GEANGERT ?

Zwei wesentliche Punkte haben sich nicht geéindert und werden

sich auch in Zukunft nicht dndern:
Anker werden in der freien Natur und nicht im Labor
eingebaut

— Anker werden von Menschen und nicht von Robotern
bearbeitet.

Was will ich damit andeuten? Der technische Fortschritt mag
beachtlich sein, die Noxmcn mégen dcm neuesten Stand der

t und der Ausf gepasst sein und trotz-
dem wird nie letzte, konslame berfktion 2u erreichen sein. Ein
Optimum wird erreicht, wenn jeder die Probleme des Partners
erkennt und in loyaler Art versucht, bei der Losung dieser Pro-
bleme mitzuhelfen. Die neue Norm und diese Tagung sind beste
Gelegenheit, diese Probleme zu erkennen.

Spannprnbe nach SIA - Norm
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Adresse des Verfassers:

Christian Meuh dipl. Ing. ETH/SIA
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SYNTHESE DES CONFERENCES

Par Professeur F. Descoeudres, EPFL, Lausanne

Ceest un périlleux exercice que de vouloix tirer  chaud un bilan
de ces journées d’exposés techniques extrémement riches et inté-
ressants.

Sans prendre le temps de réflexion, avec un recul suffisant, on
ne peut que considérer ses premiéres impressions. Comme chacun
le sait, il faut s’en méfier, car en général ce sont les bonnes.....
Jespére donc que vous me pardonnerez d’étre a la fois trés sub-
jectif et peut-étre trop critique, en tentant d'apprécier globale-
ment les progrés réalisés depuis la session de 1965 consacrée au
méme sujet.

ET D’ABORD, QUELS PROGRES ?

Une démarche simple serait de considérer comme indice de pro-
grés le seul fait qu'une norme a vu le jour et que cela n'est pas
propre qu’d notre pays.

. le professeur Habib a relevé que la technique des ancrages,
n:lanvemenl jeune, sest "démocratisée” au point d'exiger une
Cet aspect est le signe de
la valeur technique et économique du pmcede, ainsi que de sa
souplesse d’adaptation 4 des cas toujours plus nombreux et diver-
sifiés.

Mais il ne prouve pas forcément que des progrés ont été réalisés,
soit dans la conception, soit dans I'exécution des ouvrages ancrés,
ol cest plutdt la collaboration occasionnelle entre un maitre
dloeuvre clairvoyant, un projeteur audacieux et un entrepreneur
inventif qui a permis de grandes réalisations originales

Sans excessif, il faut r que les ingénieurs
de notre pays ont pris une part importante dans ces réalisations,
depuis les premiers grands travaux de surélévation de barrages
vers la fin des années 30 en Algérie jusqu’a nos jours, comme
les exposés consacrés aux ouvrages de Tarbela et des Zardézas
Tont démontré. Il est vrai aussi que c’est a Pétranger que nos
ingc’meun ont trouvé I'occasion de participer a la conception et
a I'exécution de ces travaux remarquables; dans cet ordre d'idée,
la nouvelle norme suisse trouvera immanquablement un écho
international.

NORMES ET PROGRES

Les normes peuvent-elles favoriser Tessor des techniques qu'elles
régissent, ou ne seraient-elles pas par essence contraires 4 la
notion méme de progrés et desprit d’invention ? La question
se pose en tout cas dans le domaine des travaux souterrains et
des fondations, oli tout géotechnicien sait bien que le cas parti-
culier est le cas général, et qu'on est aux prises avec un maté-
riau créé par la nature — le sol ou la roche — auquel on ne
peut généralement rien changer et dont il faut saccommoder dans
chaque nouvelle situation.

Je ne ferai pas Iinjure aux personnes trés qualifiées qui ont par-
ticipé & I'élaboration de la nouvelle norme SIA 191 de penser
quelles ont voulu figer une technique qui leur aurait paru ache-

vée. Au contraire, elles ont laissé ouvertes nombre de leurs pres-
criptions, tout en essayant d’étre trés précis 1a ol le domaine se
prétait a spécification, notamment pour les parois de souténe-
ment.

M. le professeur Favre a trés clairement rappelé les “régles du
jeu” qui ont guidé Iél de la norme. je
crains malgré tout que le jeu en question puisse devenir un jeu
dangereux, surtout quand I'un des partenaires sera une instance
juridique, 3 laquelle on pourra toujours tenter d’expliquer pour-
Quoi I'on n’a pas respecté le diagramme rectangulaire de poussée
prescrit dans la norme, sous prétexte qu'il néglige la cohésion
du sol, ou bien pourquoi I'on a choisi un coefficient de sécurité
au glissement différent des valeurs usuelles indiquées dans la
norme, etc. Ne doit-on pas redouter qu’un tel coefficient de sécu-
rité, non conformiste pour une quantité de bonnes raisons tech-
niques, ne devienne la mesure du coefficient d'insécurité pour la
suite de la carriére de Pingénieur qui aura pris des risques jus-
qu'ici délibérément acceptés?

La nouvelle norme a heureusement d’autres mérites et qui ne
sont pas négligeables, vis-i-vis de la répartition des devoirs entre
auteur du projet et entrepreneur, ainsi que des essais de tirants
notamment.

Les 4 conditions d’épreuve exposées par M. le professeur Huder
clarifient I'interprétation des résultats de mise en tension, trop
souvent encore mal exploités. Peut-étre ces 4 conditions n'ont-
elles pas toutes le méme poids pour juger de la qualité d'un
tirant : si la longueur libre est effectivement respectée et si Peffort
d’ancrage ne varie que trés faiblement dans le temps par suite
du fluage ou de relaxation, on pourrait déji s'estimer satisfait
bien souvent. Mais de toute fagon, la norme souligne judicieuse-
ment Pimportance des épreuves dans un domaine ol la théorie
est encore bien impuissante.

MAIS ENCORE, QUELS PROGRES ?

Une deuxiéme démarche vient a I'esprit pour évaluer les progrés
réalisés ces derniéres années.

Si un imprimeur malin mélangeait les textes des exposés des deux
sessions de 1965 et 1978 consacrées aux ancrages, un critére de
progrés serait facilement imaginable : on soumettrait I'ensemble

i des personnes non averties en leur demandant de faire le tri
entre les anciennes publications et les nouvelles. Si aucune erreur
nest commise, le progrés est évident, dans le cas contraire le
progrés est moins net, 2 moins bien siir que Perreur soit systé-
matique et totale, auquel cas le progrés serait évidemment néga-
tif.

Dans dautres domaines de la technique, le test serait certaine-
ment concluant. Que I'on songe par exemple a la révolution élec-
tronique dans le domaine de I'horlogerie: qui aurait osé prétendre
il y a I3 ans quune montre garantie 4 une précision de 2 secon-
des par mois pourrait étre offerte au public pour un prix abor-
dable ? En matiére de génie civil, 'évolution n'est pas aussi
rapide et les forces d’inertie se manifestent de toutes sortes de
fagons. Un bilan sommaire des progrés réalisés pour les tirants
d’ancrage peut tout de méme étre tenté, au travers des travaux
présentés et d’expériences personnelles.



AMELIORATIONS TECHNOLOGIQUES

L'exécution des tirants de capacité de plus en plus élevée, scellés
dans des terrains argileux a Camcléxisliques toujours plus médio-
cres, constitue indéniablement un progres marquant de ces der-
niéres années, grice, en particulier, au perfectionnement des tech-
niques d'injections répétées.

Lutilisation d’aciers stabilisés a permis de saffranchir toujours
davantage des pertes de tension dues 4 la relaxation des cdbles,
en clarifiant par li-méme Iétude du fluage éventuel dans la zone
de scellement des tirants,

La mesure des mouvements dans les massifs intéressés par les
ouvrages ancrés a gagné en précision et en fiabilité, surtout dans
le domaine de I'inclinométrie.

Pour le reste, il faut étre plus réservé. Les nouvelles techniques
de protection des aciers contre la corrosion sont séduisantes sur
le papier; quand on observe sur chantier la mise en place de
cables protégés par des peintures ou de minces films a base de
polyméres, on constate que les dégits inhérents aux manipula-
tions des cibles (frottements, coincements dans les forages, etc.)
ne laissent méme pas le temps aux protections utilisées de faire
la preuve de leur durabilité. 11 y aurait d’autres exemples 4 citer.

ASPECTS THEORIQUES

11 serait injuste d'affirmer quon continue de réaliser avec succés
des ouvrages ancrés malgré le fait qu'on essaye de plus en plus
de les calculer !

Si la norme nen est pas le reflet évident, il faut tout de méme
signaler que le calcul des parois ancrées en tenant compte de la
déformabilité du systéme paroi-sol 4 Pintérieur des états d’équi-
libre limite est devenu opérationnel dans la pratique courante,
comme la session d’automne 1976 de la SSMSR I'a démontré.

Pour les cavités souterraines, I'exposé de M. Egger a également
indiqué certaines perspectives nouvelles pour le dimensionnement
des ancrages, tirants ou boulons scellés.

Quoi qu'il en soit des imperfections actuelles, la phase de calcul
est indispensable dans la conception d'un ouvrage ancré. Si

M. Amsler place la phase de calcul aprés les investigations et
avant Pétablissement du projet, pour le cas des stabilisations de
glissements de terrains, jaurais tendance, en régle générale, a pla-
cer le calcul aprés I’établissement du projet, soit plus a titre de
vérification du bon sens et de I'expérience que comme méthode
de conception. Mieux vaut justifier ce que 'on veut construire
que réaliser ce qu'on sait calculer.

PERSPECTIVES

Que reste-t-il 4 faire ? Je me bornerai ici 4 exprimer quelques
souhaits.

Le premier s'adresse aux entrepreneurs, pour leur demander de
continuer 4 faire preuve du méme esprit inventif qu’ils ont su
manifester durant ces 20 ou 30 derniéres années, méme si les
conditions économiques du marché de la construction ont évolué
défavorablement. Faut-il aussi les prier humblement de faire en
sorte que les performances remarquables de leurs tirants, qu'ils
savent si bien mettre en évidence dans leurs dossiers de soumi
sion, se trouvent effectivement réalisées dans exécution des tra-
vaux ? (Je pense par exemple & I'absence totale de frottements
parasites sur la longueur libre, 4 la possibilité de reprendre en
tout temps la mise en tension, de limiter & moins que rien les
pertes au blocage, etc.).

i
a

Le second s'adresse aux projeteurs, pour leur rappeler que la
souplesse d'utilisation offerte par la technique des ancrages est
également une contrainte: une solution optimale est toujours a
rechercher; tant pour le choix des efforts d’ancrage unitaires, la
répartition des tirants et leur inclinaison, que pour la comparai-
son avec d’autres méthodes confortatives telles que le drainage
en particulier. La routine ne devrait pas exister dans ce domaine,
méme et surtout s'il y a une norme a disposition.

2

Je signalerai ensuite aux théoriciens, s'ils veulent bien quitter un
instant leur chére console d’ordinateur, que le laboratoire et le
chantier offrent encore de vastes perspectives mal exploitées. Un
seul exemple suffira, en dehors des questions soulevées par diffé-
rentes présentations: celui de I'utilisation de lacier précontraint
ou de Tacier passif dans les massifs rocheux fissurés (ils le sont
presque tous, dans la nature sinon dans les notes de calcul

11 est, & mon avis, évident que les barres scellées sur toute leur
longueur n'ont pas dit leur dernier mot, par rapport aux tirants,
dans la ﬂﬂbl sation des massifs mcheux ; ces derniers ne sont

s au béton ol la évite la fissuration.
Tci, la fissuration est préexistante et la précontrainte ne peut la
supprimer; si les surfaces de discontinuités sont rugueuses et im-
briquées, Pacier passif est probablement le plus efficace pour
empécher le premier mouvement  cause de sa réaction immé-
diate au droit de la discontinuité. La notion de sécurité est éga-
lement différente du cas précontraint et le calcul pour I'instant
encore plus inopérant. Raison de plus pour rechercher une solu-
tion, passant par I'observation d’ouvrages et d’essais sur modeles
bien adaptés, tels que ceux entrepris récemment au Laboratoire
central des Ponts et Chaussées, & Paris.

En dernier lieu, je voudrais attirer I'attention des maitres d’'ou-
vrage, parfois difficiles & convaincre, sur limportance des essais
de longue durée et des contrdles de tension au cours du temps
pour la détermination du comportement a long terme de leurs
constructions. L'interprétation des essais de fluage et de relaxa-
tion préte & discussion, on I'a vu par I'intervention de

M. Ostermayer. L'avenir dira peut-étre si la conception de la
norme suisse est, sur ce point particulier, meilleure ou moins
bonne que celle des frangais et des allemands.

191 constitue Pinstru-
ont souhaité. Quoi
vivante et si indis-

L'avenir dira aussi si la nouvelle
ment de progrés technique que
qu'il en soit, la technique des
pensable dans des situations
de désaccord entre la pratique
qui s'adaptera !

Adresse de lauteur:

Prof. F. Descoeudres

Laboratoire de géotechnique de 'EPFL
22, av. de Provence

1007 Lausanne
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P. Siedek
Praktische Erfahrungen in der Frostforschung in Deutsch-
land

J. Zeller und H. Zeindler
Vertikale Sanddrains, eine Methode zur Konsoli
wenig durchlassiger, setzungsempfindlicher Boden

Ch. Schaerer
Zur Wahl von Dammprofilen bei Staud@mmen

rung

W. Eggenberger, J. Zeller und G. Mugglin
Staudamm Goschenenaly
Als Nr. 4a auch in italienischer Sprache erschienen (1 20%

A. von Moos
Dimensionierung der Strassen beziiglich Sicherheit gegen
Frost.

B. Gilg et M. Gav:
Caleul de la nurm:abllns par des essais d'eau dans les son-
dages en alluvions

Ch. Schaerer und M. Halder

Veuuche iiber mechanische Grabenverdichtung in Einigen/
Thus

A. Wackernagel
Erddammbauten in Indien und Pakistan

Problémes géotechniques dans le Val-de-Travers. Conféren-
ces tenues 3 la 2¢ Assemblée générale le 26 avril 1957 &
Neuchatel.

R. Ruckli: Ergffnungsansprache. - R. Haefeli: Die Pfahifun-
dation des Viaduktes von Travers. - R. Haefeli: Die Rut-
schung von Rosiéres. - E. Wegmann: Le cadre naturel des
glissements de terrain du Val-de-Travers. - D. Bonnard et

P. Schinz: Reprise en sous-oeuvre du pont de Travers et
construction des murs de berge. - D. Bonnard et P. Schinz
Viaduc du Crét de I’Anneau (paraitra plus tard). - J.E. Bon-
jour: Du compactage des matériaux routiers

d m 4.
nalen Kongress iir Bodenmechanik und Fundanansmnmk
London, 1
Kurzreferate, gzhallen am 8. November 1957 aniasslich der
Herbsttagung in Olten: A.v.Moos: Bericht Uber die Tagung
in London. - JE. Recordon: Les propriétés fondamentales
des sols et leur mesure. - H. J. Lang: Mechanische Eigen-
schaften der Boden. - A. von Moos: Technik der Feldunter-
suchungen und der Probeentnahme. - H. B. de Cérenville
i tondatianslen]odndea I G Bt Plah\e G

ondon
Strassen und Flugpls(en. _ Ch. Schaerer: Erddvuck auv Bau-
wevke und Tunnels. - G. Schmuev

H. Jackli
Die bei
probleme im glazial vorbelasteten und eistektomisch slark
gestorten Baugrund

D. Bonnard et E. Recordon
Les fondations des chaussées. Les problémes de la portance
et de la résistance au gel

D. Bonnard, R. Desponds et E. Recordon
Influence du gel sur la stabilité des voies ferrées. Constata-
tions faites sur le réseau des Chemins de fer fédéraux -
Mesures préconisées pour y porter reméde

G. Schnitter und J. Zeller
i L des L fiir den

Staudamm Gaschenenalp

W. Schaad
Praktische Anwendung der Elektro-Osmose im Gebiete des
Grundbaues

. von Moos und H.
Gaotachmiaans Problema der neuen Walensee-Talstrasse im
Gebiete der Linihebene

AE. Siisstrunk

Schwingungsmessungen. Untersuchungen iber das dynami-
sche Verhalten des Strassendammes bei unginstigen Bau-

grundverhaltnissen

G. Schnitter
Aufbau der Strasse

J. Huder und M. Groebli
Die von

H. Zeindler
Das auf der D: B i
alp

La construction du tunnel de Donnerbiihl 4 Berne

R. Desponds: Construction d'un tunnel ferroviaire par la
méthode du bouclier. - D. Bonnard/E. Recordon: Etude
expérimentale de la poussés des terres sur le tunnel de
Donnerbihl. - F. Panchaud/O. J. Rescher: Etude sur mo-
déle par photoélasticité de la résistance d'une section type
du tunnel de Donnerbihl, - P. Kipfer/H. Wanzenried: Calcul
statique et fabrication des voussoirs. - H. Ruppanner: La

und Untersuchungsgerdte in England. - W. Groebli: Exkur-
sion nach Schottland.

Beitrdge: R. Haefeli und H.B. Fehimann: Messung der Zu-
samendriickbarkeit in situ mit Hilfe eines Modellofahles.
“E. des

Torves missssaos 20 ool dos Tondarions sur sols lastic
es. - E. Egolf, F. Germann und W. Schaad: Die Anwen-

dung der flexiblen Betonbauweise im Snassenbau. R.

} tau-

damm Castiletto. - J. Zeller und R. Wullimann: Scherver—

suche an Statzkérpermaterialien des Staudammes Gosche-

nenalp. - J. Zeller und H. Zeindler: Einbauversuche mit

P

Géschenenalp

G. Schnitter und J. Zeller

Slckerstmmungen als Folge von Stauspiegelschwankungen
in Erdd:

J. Zener und A Schnel

Einige bodenmechamsche Eigenschaften kiinstlich verdich-
teter Lockergesteine

u tunnel de Donnerbiihl par la méthode du
bouclier

Flachgriindungen. Vortrége, gehalten am 14. November
1958 anidssiich der Herbsttagung in Lausanne

Ch. Schaerer: Considérations géotechniques relatives aux
fondations sur radiers. - A. von Moos: Geologische Voraus-
setzungen bei der Erstellung von Flachgriindungen, erldutert
an einigen Beispielen. - A. E. Ssstrunk: Geophysikalische
Methoden als Hilfsmittel bei der Untersuchung von Funda-
tionsproblemen. - H. Muhs, DEGEBO, Berlin: Neuere Ent-
wicklung der Untersuchung und Berechnung von Flach-
fundationen. - H. B. de Cérenville: Tassements d'un grand
radier au bord d'un lac. - R. Henauer: Erfahrungen des pro-
jektierenden Ingenieurs bei Flachgriindungen anhand einiger
Beispile. - H. Elcherbergar: Einige Baisplcle von Flach
fundationon aus dor Praxs. - 1.0, Fondation de I'Hotel
du Rhone, Genbue, tassoments calculds ot tassaments mesu:
rés. - W. Schaad: Baugrund und Fundationserfzhrungen
beim Wohnturm Hirzenbach in Zirich 1
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vergriffen
Gpuise

28 1961

wergriffen
Epise

31 1981

32 1961

vergrifien

Bodenmechanische und bautechnische Probleme der Aus-
leichbecken. Vorurage, gehaften am 12.Juni 1959 aniasslich
der 4. Hauptversammlung in Sierre
G. Schnitter: Ausgleichbecken. - W.O. Riiegg: Asphalt
Dichtungsbelige fir Ausgleichbecken. - J.C. Ott: Expérien-
ces faites au cours de la construction des bassins de compen-
sation d’Eggen et du Bergli. - W. Kehrli: Die Ausgleichbek-
ken Wanna und Safien-Platz der Kraftwerksgruppe Zervraila.
- A. Robert: Le bassin de compensation de Motec, son Pro-
jet et sa réalisation, - W. Lepori: Das Ausgleichbecken
Vissoie der Kraftwerke Gougra AG

E. Meyer-Peter und G. Schnitter
Uebersicht iiber die Entwicklung der Hydraulik und der
Bodenmechanik

G.A. Mugglin
i der

und ionen bei
Erddémmen

F. Kobol

Withoden und Ergebuiste der in den Jahren 1956 bis 1959
im von Sch schi
bungsmessungen

Verbesserung des Baugrundes. Vortrige, gehalten am 13.
November 1959 anlsslich der Herbsttagung in Bern

. Bonnard et E. Recordon: Les sols stabilisables au cment
en Suisse romande. Baldyz2t Bodenstabiierung im

J

Straseen mit seabiisiorten Sehchton - M. Haider, Grind
wasserabsenkung mit dem “Wellpoint”-Verfahren. -

H. J. Lang: Mechanische Verdichtungsgerate
Aménagement de la chute Arnon-Diablerets

Pierre Payot: Avant-propos. - R. Pernet/R. Dumont: Les
ouvrages de génie civil

J. Zeller

als Folge von

Einfluss der Linge des Grundwassertrégers auf den Sicker-
stromungsverlauf. - Einfluss der Tleie des Grundwassertra~
gers auf den of
‘Aquifer Porosity in Non Steady Seepage F\ow with Free
Surface

Problémes géotechniques de I'autoroute Genéve-Lausanne.
i a é tenues
960 3

eux 4 Genéve.
lors de la réunion de prentemps, les 20/21 m:
Nyon

Robert Ruckli: Die Autobahn Lausanne-Genf. - E. Dubo-
het: Projektierung und Ausfihrung der Autobahn Genf
Lausanne. - E. Recordon: Quelques aspects des 6tudes géo-
logiaues 6t géotechniques de ' Autorouts Genéve.Lausane.
L'organisation des études. - J.E. Bonjour: Le profil géo-

technique. La de I'autoroute L

- P. Knoblauch: Problémes de fondation pour I'agrandisse-
ment des magasins "'Au Grand Passage” & Genéve. -

F. Jenny/A. Kiindig/P. Vajda: Unterirdische Gross-Garage
“Rive Centre” in Genf

Pfahlgriindungen. Vortrége, gehalten am 11. November
1960 anlasslich der Herbsttagung in Solothurn

G. Schnitter: Neuere Pfahigriindungen. - A. Miller: Der
MV-Pfahl. - R. Haefeli: Neuere Untersuchungen und Er-
kenntnisse lber das Verhalten von Pfahlen und deren An-
wendung in der Praxis der Pfahifundation. - H. Bucher:
Bohrpfahie und Pahiwinde System "Benoto

gerber: P stem

Sy
und gebohrte Or
Svs(em “Franki”. - F. Ferrario: Fundation eines Hochhau-

ses mit gerammten Ortsbetonpfahlen System “Ziiblin-Alpha".

- A, Steiner: Beton-Bohr-Pfahle, Ausfuhrungsart Brunner.

. Graf: lcos-Veder-Bohrpfahle. - F. Andres: Tragfahi
kewtsverg\enche zwischen gerammten und gebohrten Orts-
fahlen

H. U. Scherrer
Praktische Anwendung der Verdichtungskontrolle nach
J. Hilf

A. von Moos und A. Schneller
Rutschung eines Strassendammes in einem Torfgebiet bei
Sargans, Kanton St Gallen

W. Hererli
Die Dynamik eindimensionaler Bodenkorper im
ren, nichtelastischen Bereich

Barrages en Suisse
G. Schnitter: Digues en terre ou en enrochements,

O. Rambert: Sondages, injections et traitement du sous-sol
- Ch. Schaerer: Le comportement des digues en terre pen-
dant leur construction et durant I'exploitation de I'aména-
gement

L. Bendel
Die Fundation von Kunsteisbahnen
G. Amberg

im i ial von Kunst-
eisbahnen

G. Schnitter und F. Miil
Die Deflektion von s"assendeck-n unter einer Radlast

G. Schnitter und R. Jenatsch _

gen mi
Tragschichten im Giiterwegebau

Conférences tenues lors de la réunion d’automne & Bienne,
le 22 novembre 1961, et contribution des auteurs suisses au
¢ Congrés International de Mécanique des Sols et des Tra-
vaux de Fondations, Paris 1961
[ J. Huder: 1 und deren Be-
stimmung, - N, Schritter: Pfahlgrndungen. - H. Zeindler:
Bau von Strassen, Flugpisten und Eisenbahnen. - A. vor
Moos: Verschiedéne Probleme. - Ch. Schasrer: Fondations.
cordon: Poussée des terres sur les ouvrages. - J.
Descoeudres: Méthodes de mesure des caractéristiques des
sols en place et prélévements d'échantillons. - J.C. Ott
Barrages en terre, talus et tranchées ouvertes.

Contributions: L. Bendel et D. Bovet: Recherches dynami
ques sur les fondations et les batiments par excitation pé-
riodique ou apériodique. - R. Haefeli and H. Bucher: New
Methods for Determining Bearing Capacity and Settlement
of Piles. - D. Bonnard, H. Mayor et E. Recordon: Etudes
géologiques et géotechniques de Iautoroute Genéve-Lausanre
. Schnitt Bollier: Stabilized Soil Foundations
for Runways on Soils of low Bearing Capacity. - G. Schn
ter and R. Zobrist: Freezing Index and Frost Penetration
in Switzerland. - B. Gilg et F.P. Gerber: La digue de Matt-

les érosions souterraines et les sous-pressions au moyen
d'un rideau de drains filtrants verticaux. - H.B. Fehlmann:
L'application des liquides thixotropiques 4 la base de ben-
tonite dans le génie civil

H. Bendel
Die

robleme des Nati Vortriige
gohalien aniasslich der 7. Hauptversammiung in Zirich am
2. Mai 1962

R. Ruckli: Einfihrung. - Ch. Schaerer: Du cas général et d
cas particulier en géotechnique routire. - P. Halter: Die
Bodenmechanik im Nationalstrassenbau, - H. Stissi: Der

Er im Dienste des . - U. Kurz:
Moderne i beim Bau der

N 1 Abschnitt Bern-Kantonsgrenze, - H. Zeindler: Material
technische Probleme und ihre Lésung beim Bau d
Grauholzstrasse, - R. Wullimann: Erfahrungen beim Bau von
Strassendecken in rutschanfaligem Gebiet. - F.P. Jaecklin:
Der Versuchsdamm in Oerlingen. - R. Sevaldson: Der Ver-
suchsdamm bei Horgen an der linksufrigen Hohenstrasse
(N'3). - A, von Moos und M. Gautschi: Ergebnisse einiger
Strassenversuchsdamme auf schlechtem Grund in der
Schweiz. - H. Jickli: Morénen als Baugrund und Baustoff.

- Tiefbauamt der Stadt Zirich/Ingenieurbureau Altdorfer,
Cogliatti & Schellenberg: Bau des Altstetterviaduktes in

ich

E. Recordon
Contribution au calcul de I'épaisseur de la superstructure
des chaussées

J.E. Bonjour
Détermination de la profondeur du froid dans les chaussé:s

J. Huder

den unter besonderer Berlcksichtigung der Seekreide
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42 1963

43 1063
st e
ntes

441963

vergnifen

48 1964
wergritten
e

49 1964

vergriffen

Bodenstabilisierung — Stabilisation des sols
Ch.Schaerer: Die Erdbaumechanik als Grundlage der Boden
stabilisierung. - R.F. odenstabilisierung mit Ze-
V. Kuonen: Bodenstabilisierung mit Kalk. - F.
Milller: Die T ilisierung, - P. Fries: i
rung mit Bitumenemulsionen. - A. Boliier: Die Verstarkung
des Strassenkorpers auf dem Teilstiick Gland-Rolle-Allaman
der Autobahn Genf-Lausanne. - I. Karakas: Quelques expé-
riences de stabilisation au ciment faites sur |'autoroute
Genéve-Lausanne. - E. Abt: Die Kalkstabilisierung im Forst
strassenbau. - R. Vogler: Ausbau bestehender Strassen mit
Teerstabilisierung. - R. Jenatsch: Beispiel einer National-
strassenbaustelle. - G. Wuhrmann: Quelques exemples prati-
ques sur ia stabilisation des sols et des matériaux tout-ve
nant & Vaide d'émulsions de bitume stables du type E.L.
- E. Prandi: Le laitier granulé dans le traitement des cou-
ches de base. - W. Aichhorn: Entwicklung der Bodenstabi-
lsierung in Oes(errench - Das Bauprogramm 1963 i die
des routes

nationales pour 1963

Bewiisserungs- und Wasserkraftanlagen in Syrien
F. Stécklin: Projektierung der Dammbauten am Oronte in
Syrien. - H. Schwegler: Dammbauten in Syrien

5 d
Résultats de récentes recherches relatives au dimensionne-
ment des fondations des chaussées

G. Schnitter

G. Schnitter und R. Jen:

Die Dimensionierung dos Str-ssennberhnues mit flexibler
Decke

Armin von Moo:

Geotechmsnne Probleme beim Bau schweizerischer Natio-
nalstrasse

Problémes d'injections. Conférences tenues 4 la 62 Assem-
blée générale le 9 juin 1

H. Cambefort: L'injection et ses problémes. - R. Barbedette:
I

Percement des galeries en terrain diff
injections 3 I'avancement. - K. Boesc
- K.-A. Fern et W.-H. Montgomery: Quelques applications
du coulis chimique AM-9. - A. Verrey: L'aménagement hy-
droélectrique de Mattmark. - B. Gilg: Das Kraftwerk Matt-
mark — Das Projekt des Dichtungsschirmes unter dem Stau-
damm Mattmark. - Ch. E. Blatter: Vorversuche und Aus-
fishrung des Injek tionsschieiers in Mattmark

der

H. Stiissi: Die der nim
- Ch. Schaerer: Les fondements géotechniques du calcul des
murs de souténement. - R. Wullimann: Grundlagen der
Erddruckberechnung. - H. Bendel: Die Berechnung der
Mauerfundation. - H.R. Hugi: Stitzmauertabellen, Berech-
nung des Mauerkérpers. - D.J. um Problem der
Fundamentdimensionierung. - J. Haller: Zum Einsatz elek-
tronischer Rechengeréte bei der Erstellung der Stitzmauer-
und Tragféhigkeitstabellen. - W. Heierli: Ein elektronisches
Programm zur Berechnung allgemeiner Stiitzmauern, -

E: Knecht: Ausfihrungstechnische Gesichtspunkte be der
Erstellung von Stiitzmauern, - | d Be-
rechnung des Kriechdruckes. ¥: Ls construction
e e G soutonomant worsideréa a point de vue éco-
nomique: leur sécurité et leur controle

I. Karakas

Utilisation de machines électroniques pour calculer la sta-
6 des talus. - Quelques aspects géotechniques de la
construction de la fondation de I'autoroute Genéve-Lau-
sanne

E. Recordon

stion du nucléodsnsimétrs pour le contrdle do la
compacité des remblais. - Filtres pour drainages

G. Schnitter
Bentonit im Grundbau
R. Delisle et Ed. Recordon

mur de souténement de la gare de Genéve-La Praille
Ch. Schaerer et G. Ami
Expériences faites avec des cellules & pression placées dans
une culée d’une route en béton précontraint

Nr.

50 1964

53 1962

Vortrige iiber gehalten an der
lung i Luzern am 8. Novernber 1962

G. Schnitter: Theoretische Grundlagen der Felsmechanik und
geschichtlicher Riickblick. - F. de Quervain: Der Fels als
ossbereich. - O. Frey-Baer: Stollenvortrieb-Siche-
rung. - W. Weyermann: Verbesserung der Felseigenschaften
durch Injektionen. - L. Miller: Die technischen Eigenschaf-
ten des Gebirges und ihr Einfluss auf die Gestaltung von
Felsbauwerken. - J.-C. Ott: Résultats des essais 4 Haute
pression de puits blindé d'Electro-Massa (Valais). - F. Ro-
bert: Techniques des mesures appliquécs aux essais du
blindé d'Electra-Massa. - M.-F. Bollo: L'étude du comporte-
ment géotechnique des roches crlstal ines et I'exécution des
tunnels sous forte couverture

H. Helter
Das Vi ttigten, bindigen Bodens u
plitalich aufgebrachier Last and unter Wechselbelastung

Beitrige Schweizer Autoren zur Europ:
tagung, Wiesbaden 1963

R. Haefeli: Beitrag zur Bestimmung der Zusammendriickbar-
keit des Bodens in situ. - W. Heierli: Dynamische Setzungen
von Béden. - H. Bendel: Die Setzungsberechnung von Stra-
ssendamrnen. - J. Huder und R.A. Sevaldson: Setzungen
und Verfestigung im strukturempfindlichen Untergrund. -
R.A. Sevaldson und R. Schiltknecht: Strassendamm auf
wenig tragfahigem Baugrund. - A. Schneller: Die Wirkung

chen Baugrund-

Brickendberbauten
thlémes é iques en relati la i
- i Probleme im
J Weber: L'autoroute & Genéve. - C. Dériaz: Les services

publics et la construction de I'autoroute. - P.Dériaz/B.Graf:
Prablimes géotechniquas posés pr In bratalle Laussnne-
Cointrin de I'échangeur du Vengeron. - P. Dériaz: Prév
sions et des

Técents & Gonbve, - H.B. do Céremuills ot I.K. Karakas: Pro-
blémes géotechniques a lntersection de I'autoroute Genéve-
Lausanine et des voies des chemin de fer fédéraux au

n larges pidces". - P. Knoblauch: Die Autobahn-
Baatele o KCamion - Dr.A.v.Moos: Schweizerische
Erfahrung im Shravsensay st Tort

A.v. Moos
Der Bau des Abschnittes Opfikon
J. Bérlocher
Verdichtungsmessungen

Nationalstrassenbau im Tessin. Vortrége, gehalten anldsslich
der 8. Hauptversammlung in Lugano am 14./15.Juni 1963
Construction des routes nationales dans le Tessin, Conféren-
ces tenues lors de la 8¢ assemblde générale a Lugano le 14
et 15juin 1963
F. Zorzit : Das Problem der Nationalstrassen im Tessin./Ii
problema delle strade nazionali nel Cantone Ticino. - Max
Waldburger: Die Probleme des Unterbaus und der Boden-
mechanik beim Bau der Autobahn sidlich von Blssone
(Tessin)./ Les problémes de fondations et de méca
sols posés par la construction de I'autoroute au sud de
issone

e des

Bauwerken und ulm Erdhob-nxamrun dor Schweiz nach.
kombiniert

mit dor tektonischen Karu der Schweiz

R. Winterhalten
Terrainbewegungen, Karte



Nr.

59 1965 Staudamm Mattmark. Vortrége, gehalten anldsslich der
sergrfien Herbsttagung in Brig am 2./3. Oktober 1964

G. Schnitter: Neuere Entwicldungen im Bau von Stauddm-
men und der Mattmark-Damm. - B. Gilg: Erdbaumechani-
sche Probleme b der Projektierung und beim Bau des Stau-
: Ei edanken zur Mecha-
nisiorung auf arossen Tiefbaustellen, Quelauss réfiexions sur
la mécanisation dans les grands chantiers de génie civil.
Unternehmerprobleme bei grossen Tiefbauten, Problemi

dammes Mattmark. -

concernenti grandi imprese del genio civile

. p— -
lyse. Vortrége, gehalten an der Friihjahrstagung vom 24.

April 1964 in Fribourg
K. F. Henke: Definition und Theorien der Steifeziffer. -

J. Huder: Die Zusammendriickbarkeit des Bodens und deren
rathue des

- J. Verdeyen: L la
coefficients de raideur du sol. ~ R. Haefeli und T. Berg
Steifeziffer und Setzungsanalyse

F P Jaecklin
g zur Felsmechanik

Evd: und Falsanker. Vortrége, gefaiten an der Frihjabsta-

gung vom 14./15. Mai 1965 in Ziirich

J.C. Ott: Les ancrages en rocher ou dans le sol et les effets
de la précontrainte. - J. Huder: Erdanker, Wirkungsweise
nung. - H.G. Elsaesser: Erfahrungen mit vorge

Der Injektionsanker System Bauer. - K

Anker-Methode. - H. Blattmann: Der Fels- und Schalungs-

anker Typ “Arefix”. - Meissner: Ankerpfahle System

“"Monierbau"’. - A. Miller: Verankerungspfahle System MV.
- H.R. Miller: Erfahrungen mit Verankerungen System
BBRV in Fels- und Lockergesteinen. - A. Ruttner: Anwen-
dung von vorgespannten Felsankers (System BBRV) bei der
Comte: L'utilisa-
tion des ancrages en rocher et en terrain meuble. - A. Mayer
et F. Rosset: Ancrage d'une paroi moulée dans le sol au
Verankerungen im
Le tirant S.1F.
type “T.M.” pour terrains meubles. - H. Bendel: Erdanker
Injektionsanker, Sys-
tem Stump-Bohr AG fir Verankerungen im Lockergestein
und Fels. - M. Pilskin: Ancrages précontraints dans le rocher

Erhohung der Spullersee-Talsperren, -

chantier de I'UNESCO & Paris. - B. Gil
Fels und Lockergestein. - R. Barbedett

system Stump-Bohr AG. - E. Webe!

systéme Freyssinet, - A, Ernst: Felsanker Ancrall. -
M. Ladner: Erfahrungen aus Versuchen an Felsankern.

G6T  Beitrige Schweizer Autoren zum 6. Internationalen Erbau-

61
yerantion kongress, Montreal 1965
HG. Locher:

for the Classification of Soil Samples. - E. Bamert, G.
Schnitter and M.
Tests for Stress-Strain-Time Studies.

tement

Kurzretarate, gehalten anlésslich der Herbsttagung in e
1965

12. November

M. Halder: Internationaler Erdbaukongress 1965. - R Leder-

gerber: Tief

eigenschaften, - H.G. Locher: Bodeneigenschaften, Schorre:
o

stigkeit und Konsolidation. aerer: Barrage

terre et de roches; Talus et tranchées ouvertes. - H.B. de
Cérenville: Poussées des terres et de roches. - Ed Recarr

don: Fondations peu profondes et chaussées. -

Haef
Kriechen und progressiver Bruch in Schnee, Enden Fels

und Eis

. Recordo

E.
Essais AASHO ot dimensionnement des chaussées en Suisse

E. Recordon et J.-M. Des
Prévi

A. von Moos

Geotechnische Untersuchungen fiir den Abschnitt Wil-St.

Gallen West der Nationalstrasse N

A. Aegerter
Die Nationalstrasse N 2 im Kanton BL

Combined Cast-In-Place and Precast Piles for
the Reduction of Negative Friction Caused by Embankment
Fill. - M. Maller-Vonmoos: Determination of Organic Matter

Weber: Triaxial and Seismic Laboratory
- B. Gilg: Digue de
Goscheneralp: essais, mise en place, compactage et compor-

- de 1a prof ondeur d'action du gel dans les chaussées

N

65 1967

vergriffen

66 1969

67 1968

68 1960

B9 1960

70 1870

R Maret

des du Pont du
Gonewe. Travel exbeuts par les Hommes. qnnoulllus

Tunnetau. Vortrége, gehalten an der Frlhjahrstagurig v m
5./26. Mérz 1966 in Bad
H, Grob: Betrachtungen zur Entwicklung im Tunnelbau, -
Der Bareggtunnel der N 1 bei Baden, Einleitung. ~ E. Ht azi.
ker: Warum wird ein Strassentunnel gebaut, und warum je.
rade hier? - A. von Moos und C. Schindler: Geotechnis: 1
Verhaltnisse. - W. Veigl: Die Projektierung. - A. Robert:
Die Messung der Formanderungen der Verkleidung. - H.
Miller: Ausfihrung der Bauarbeiten. - F. Hirt: Der Ulm
bergtunnel in Ziirich. - E. Marthaler Kanal Herdern
strasse in Schildbauweise, - G. Trucco: Stollenbau durch
Triasschi - A : und he
Einfluss auf den maschinellen Stollenvortrieb. - R, Des-
ponds et K er: Le tunnel du Donnerbihl 4 Berne.
F. Guisan: L'aménagement de la place Chauderon a Lau-
sanne. - M. Cuche et E. Lugrin: Passages inférieurs pouss s

fiir die i D i und Au -
wertung von Bodensondierungen und Feldversuchen in
Lockergestein und Fels
Directives pour la mise en soumission, I'exécution et Fint
prétation de sondages de reconnaissance et d'essais "in siti”
dans les terrains meubles et les roches

or-

Die geophysikalischen Methoden. Vortrige, gehalten an dc+
Herbsttagung vom 4. November 1966 in Bern

EM. Poldini: Les sondages électriques. - P. Duffaut: Poss i
fugs et limitations des Drocedes geonhys\ques appliqués au
génie ci isch sen. und jun endungsméglich-
Reiton der Geoslekirik. - PA. Gilliand: Trois cas d'étuds
de nappes souterraines par la méthode géoélectrique. -

C. Meyer de Stadelhofen: Exemples de contributions de la
géophysique aux travaux de I'ingénieur. - 1.C. Zemp: An-
wendung seismischer Methoden zur Bestimmung des Gerat.-
einsatzes fir den maschinellen Aushub. - M. de Rham et R.
Treyvaud: Mesures géophysiques dans les forages et les gal -
ries. - Comptes rendus du 1€7 Congrés de la Société intert -
tionale de mécanique des roches, Lisbonne 1966, relatifs &
la géophysique

Stiitzbauten und Bodenverbesserungen im Hang ode
Rutschgebiet, Vortrige, gehaiten an der Frihjahrstagung
vom 12./13. Mai 1967 in Lausanne

J.C. Ott: Introduction du Président. - D. Bonnard et E.
Recordon: Quelques données comparatives entre les résis
tances obtenues en Laboratoire sur essais normaux et celle
qui résultent du calcul de stabllté d'un site. - H. 8. de
Cérenville: Essais de cisaillement direct variable
st 3 volume canstant. - F. Kobold: Seottueene Mell\cderv

n Fel n Rutsc -
Gebioton. ~ M. Seindler: Zur Beslimmung Und Verbesserun
der_Scherfestigkeit einiger Materialien. - E. Gruner: Bauter

in Rutschgebieten, - H. Major: Terrains argileox de la
Suisse romande. - G, Ambarger et . Baroni: Les glisse-
ments de terrain de Chancy. - R, Haefeli: Ein neuer Klino
meter zur Erfassung von Bauwerks- und Geléndebewegun-
gen. - R. Epars: Gros oeuvre des Grands Magasins La Pla-
cette & Genéve

Zwel spezielle Verfahren fiir Bodenverbesserungen: Elektro
Osmose und armierte Erde, Vortrége gehalten an der Herbst-

tagung vom 20. Oktober 1967 in Zirich

Deux procédés spéciaux d’amélioration des caractéristiques

des sols: Electro-osmose et la terre armée, conférences pré-

sentées lors de la session d'automne le 20 octobre 1967 &

: La terre armée, - H.R. Miller:
der Stahle, insbesondere der hochwertigen, spannbahren Bau-
stéhle. - Dr. F.P. Jaecklin: siehe Verdff. Nr. 72 /voir public.

072,
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711969

73 1968

74 1968

76 1963

76 1969

Einwieken dor
it und Duvuhlasslqkell Vnr(rage geha\(en an der Friih-
jahrstagung vom 3./4. Mai 1968 in Lugano
L'influence de I'anisotropie en mécanique des roches aux
points de vue de la déformabilité, de la résistance et de la
perméabilité, conférences présentées lors de la session de
printemps les 3/4 mai 1968 & Lugano
Or. G. Lombardi: Der Einfluss der Felseigenschaften auf
die Stabilitét von Hohlraumen. - Dr. B. Gilg: Scherversuche
in Sondierstollen. - G. Baldovin: La résistance au cisaille.
ment le long de joints de roches avec stratigraphie hétéro
géne. - N. Schnitter: Geomechanische Untersuchungen fiir
die Staumauer Emosson. - M, Othmar J. Rescher: Aména-
gement Hongrin-Léman, souténement de la centrale en ca-
verne de Veytaux par tirants en rocher et béton projeté.

Dr. F.P. Jaecklin
Elektrische Bodenstal

rung

Robert Haefeli zu seinem 70. Geburtstag gewidmet

M. de Quervain: Prof. Dr. Robert Haefeli urd die Schnee-
und Eisforschung. - Prof. G. Schnitter u. Ch. Schaerer: ioie
ersten 20 Jahre der Erdbauabteilung der VAWE, 1935

1954, - L. Bjerrum: Kriechen von Béschungen in voraeins
teten Tonen. - P. Kasser: Gletscherbeobachtungen in der
Schweiz. - Dr. A. von Moos: Zur Entwickiung der Bau-

t
nisse Gber das Schneegleiten. - W, Schwarz: Grenzen des
modernen Lawinenverbaues im Anrissgebiet. - Dr. H. Roth-
lisberger: Das Problem der Tragféhigkeit der Eisdecke an-
ldsslich der Zircher Seegfrori. - F. Miller: Mittelfristige
bugletschers am Mount Everest.

Das PTT-Betriebsgebiude in Ziirich-Enge
W: Stralch: Projsktiarung und Bauausfuhmng. - J. Huder:
REs A

- G. Amberg: D
C. Racine: Ausfiihrung der Schlitzwand, der Ankerplahle
und der Filterbrunnen.

influss der Felsanisotropie in der Durchliss
gehaiten an der Herbsttagung vom 8. November 1968 in
Biel

Influence de I'anisotropie des roches sur leur perméabilité,

conférences présentées lors de la session d'automne le

8 novembre 4 Bienne

A. Burger: Hétérogénéité des roches et

w Wittke: Ergebnlsse ud Anwendungsmoghchkel(en eini-

n klifti-

gem Fels. - P. Kénz: Dve Auswlrkungen o Sickermasser-

strémungen in Dolomit beim Bau des Druckstollens der
Engadiner Kraftwerke. - R. Renard: Apercu sur la cont

bution des méthodes analogiques 4 I'étude des écoulements

de filtrations. - H. Gudefin: Observations sur les venues
‘eau au cours du percement du tunnel sour le Mont-Blanc.

- J.C. Ott: Ergebnisse von Fliessversuchen in einem kiinstli-

chen Riss.

Sehutz und Nutzbarmachung dos Grundwassers und cie
verbundenen Untersuchungen, Vortrége, gehalten
o dor 1 h]ahrstagung vom 2./3. Mai 1969 in Neuenburg
Etude, i
conférences presemees lors de la session de printemps les
2/3 mai 1969 4 Neuchatel
Dr. H. Jickli: Unsere Grundwasservorkommen; ihre Nut-
zung, ihre Gefahrdung, ihr Schutz. - F. Baldinger: Tech-
nische Massnahmen zum Schutze des Grundwassers. ~ Dr.
0. Rescher: Aménagement du Bas-Rhone, contribution 3
I'étude de la nappe phréatique de la plaine du Rhne. -
JC. Ott: Etude de la nappe phréatique de la vallée du
Bas-Rhone, essais de pompage et mesures géophysiques. -
Dr. Th. Dr.

Basel-Landschaft. - D. Baroni: Station expérimentale de
réalimentation d'une nappe souterraine & Vessy (Genéve). -
Or. P. Nanny: Probleme der Speisung des Grundwasservor-
kommens im Gebiet von Tenero-Gordola im Zusammenhang

igkeit, Vortrége,

M

77 1972

79 1970

80 1970

mit der Erstellung des Verzasca-Kraftwerkes / Problemi_dell’
alimentazione della falda freatica nella zona di Tenero-Gor-
koY nfeelzione el laver @ costrusions deilimplantol
idroelettrico della Verzasca S.A. - Dr. G. Amberger:
nouveau puits de captage profond a Troinex prés de Geneve.
- R. Blasche: Aus der Praxis des Horizontalbrunnenbaues. ~
E. Recordon: Méthodes modernes de calcul des débits et
des réserves des nappes d'eau souterraines.

Einfluss von Erschiitterungen auf Fundationen und Bau-
grund, Vortrége, gehalten an der Herbsttagung vom 7.
November 1969 in Luzern

Effets des vibrations sur les fondations et les sols, conféren-
ces présentées lors de la session d’automne le 7 novembre
1969 4 Lucerne

: Les problémes des vibrations dans les travaux de
I. - Dr. W. Heierli: Bodendynamik bei Zivilschutz-
- M. Dysli: Les fondations des broyeurs de la ci-
menterie du Havre-Saint-Vigor. - Dr. H. Bendel: Erschitte-
rungsbeanspruchung von Bauwerken. - D. Bovet: La métho-
de du diagramme de Nyquist dans V'auscultation des ouvra-
ges. - FP. Jaecklin u. W.A. Wahler: Dynamische Berech-
nung von Dammen gegen Erdbeben. - Dr. A. Bamert: siche
Verdff. Nr. 80 / voir Public. NO 80

e Schweizer Autoren zum VI, Internationalen

Konvress der Bodenmechanik und Fundationstechnik -

Mexiko 1969

Contributions des auteurs suisses au V1€ congrés interna-

tional de mécanique des sols et des travaux de fondations
i

E. Recordon et F. Descoeudres: Déformation de surface
des sols chargés par plaque. - R. Sinniger: Digue de Pinios-
lllias, Gréce. Projet, exécution et controle. - J. Hude
Deep braced excavation with high ground water level.
1 Pfister, J. Norbert, R. Barbedette, G. Potevin: Traversée
sous congélation de 60 m de trias écrasé. - J. Descoeudres:
Paroi moulée coffrée. - G, Crivelli: Application de la mé-
thode de Ia reprise en sous-oeuvre & la construction de
murs de souténement ancrés en terrain meuble. - J. Des-
coeudres: Ancrages permanents réalisés en rocher et en
terrains meubles. - L. Otta: Contribution a I'étude du com-
portement d'une plague d'ancrage horizontale sous 'action
d‘une traction verticale dans les sols sans cohésion.

Studientagung SIA iber sktuslls Ingenlourproblams,

ch, November 1969

me H.J. Lang: Bodenmechanische Probleme der Funda-

tion, : Gr

gen im Bruckenbau -P. po\d Das Rutteldruckver'ahren

zur Baugrundverbesserung. ~ R. Henauer: Probleme der

tiefen Baugruben. - H. Mark o Die Anwendung der Schiitz-
- P. Lendi: gen im X

Geotechnische Probleme beim Bau der Nationalstrasse N 2
Sissach - Belchen, Vortrage, gehalten an der Friihjahrsta-
gung vom 3./4. April 1970 in Basel

Problémes géotechnigues en rapport avec la construction
de la route Nationale N 2 Sissach - Belchen, conférences
présentées lors de la session de printemps les 3/4 avril 1970
a Bale
A. Aegerter: Sonderprobleme bei der Projektierung und
beim Bau der N2 im Kanton Baselland. - A. Wackernagel
Probleme der und Einschnitte
der N2 1m Kanton Baselland, < A, Jedelhauser: Durchque-
rung des Hanges Sopneriberg im Abschnitt Augst- Sicsach
der Nationalstrasse N 2. L, Hauber: Die Rutschungen
im Abschnitt Sissach- Ep(mgen der Nationalstrasse N 2,
R. Wullimann: Nach dem Rutsch des Edelweiss- -Hanges bei
Eptingen BL. - G, Schillinger: Die Felsdrucke im Gips-
keuper beim Bau des Belchentunnels. - J. Matthis, S,
Schiess: Essais géotechniques des éeman lons de roches
argileuses et de roches marneuses.




Nr.

81 1978

82 1978

83 1978

84 1973

88 1972

86 1973

Fundationsprobleme in siltigem Boden, Vortrége, gehalten
m 5. November 1970 anldsslich der Herbsttagung in

Furich

Problémes de fondation en présence de sols limoneux,

conférences tenues 3 la session d’autormne le 5 novembre

1970 & Zurich

P. Eder: Die Pfahlfundation der Autobahnbriicke Villeneuve.

C. Ott: Gare de triage de Denges. Pylones CFF sur
pieux, Calculs et mesures des déflexions. - M.A. Gautschi
und C. Schindler: Stabilitétsprobleme bei einem grossen
siltreichen_Hanganschnitt, ~ L. Tappolet: Stabilitatsproble-
me beim Bau der Umerwassergarage Pont du Mont-Blanc
in Genf. - H. Stump: Verankerungen in Siltbdden. -

A. Rabinavicl: Obsgrvations des Tossements kors g prés
chargement d’un sol limoneux.

Ceatechrizcha Problom im Auume Genf, Vortrlids, gehl-
am 14, und 15. Mai 1971 anlgsslich der Frinjal

tagung in Genf

Problémes géotechniques dans la région de Genéve, confé-

rences tenues 4 la session de printemps les 14 et 15 mai

1971 & Genéve

G.F. Amberger: Géologie du Canton de Genéve. - A. Fon-

tana: Caractéristiques géotechniques de sols genevois. -

P. Kiefer: Flachfundation auf tonigen Biden von Genf

(Setzungen und Sohl-Druckverteilungen. - H. Na'imi:

Baugrube und Fundamente der UNI 11 in Genf. -

M. Delachenal: Le garage Arve-Rhone. - M. Dysli et

A. Fontana: La stabilité des falaises de Saint-Jean. -

D. Zakula: Parking Place des Nations

“In situ”-Bestimmungen der Charakteristiken von Locker-
und Festgestein, Vortrage, gehalten am 5. November 1971
anlasslich der Herbstlagung in Bern

“in situ” de: i
meubles et rocheux, conférences tenues a la session d'au-
tomne le § novembre 1971 & Berne
H. Einstein und F. Descoeudres: Inventaire des essais in
situ_de mécanique des roches (principes et critique). -
H. Grob: Spannungsmessungen im Fels. - H.J. Lang: Auf-
schiisse zur Feststellung der Art und der Eigenschaften
+ Fels - Scherversuche am

Born. - H. Zeindler: Remblai dessai pour la NS5 dans la
baie d'Auvernier, - E Beusch und M. Gysel: Felsmecha-
nische Ur fiir den

G, Mazier: Les essas “in situ” en rocher ot dans les

roches meubles.

Schiden und Verantwortung bei grundbaulichen Arbeiten,
Vortrige, gehalten an der Frihjahrstagung vom 17. Marz
1972 in Bie

Dégats et responsabilité en rapport avec des travaux de
fondation, conférences présentées lors de la session de
printemps, le 17 mars 1972 a Bienne

G. Soutter: Ingenieur und Versicherung. - M. Beaud: Res-
ponsabileg contrsctusll de Fingdniaur. - G. Schnittar:
Das Ungliick am Vajont. - G. Aschwanden: Die Rechts-
natur des Ingemeurverlrages. - R. Henauer: Folgerungen
aus der Praxis des beratenden Ingenieurs in zivilrechtlicher
Hinsicht.

Francis de Quervain zu seinem 70. Geburtstag
E. Dal Vesco: Die Aufgaben der Baugeologie. - R. Masson:
Der Werkstoff Porzelian als Beispiel angewandter Mineralo.
gie. - Dr. A. Kieslinger: Felsgeologische Probleme beim
Neuen Festspielhaus in Salzburg, - G. Schindler u. MA,
Gautschi: Geotechnische Untersuchungen fir die Erweite-
rung des Utoquais in Zirich. - Dr. P. Eckardt: Probleme
der Naturbausteinindustrie.

Geotechnische Probleme im Kanton Graubiinden und
Sarganserland, Vortrége, gehalten an der Sommertagung
vom 22./23. Juni 1973 in Flims

Problémes géotechniques dans les Grisons et le Pays de
Sargans, conférences pvesemees lors de la session d'été les
22 et 23 juin 19733 F

Nr.

&7 197

B8 1974

B9 1978

90 1975

H. Fuhr: Der Ausbau der Bindner Hauptstrassen. - E.
Weber u. Dr. M. Kobel: Geologische Grundiagen fiir die
Erd- und Felsmechanik der Strassenabschnitte Thusis-
Davos. - A. Schatzmann: Spezialls Problame baim Bau de
Schinstrasse. : Projekt und Bauvorgang Landwase r.
oo . Bcners Stabilthtsiragen bem Anschivss
Sufers (N 13). - W. Stampf: Die Fundation der Pregorda-
briicke. - G. Mugglin: Dammschiittung in den St.-Moritze:
See im Zuge des Baues der neuen Engadinerstrasse, - Ch,
Schaerer: L'aménagement hydroélectrique de Sarganserlanc
- Ouelques problémes géotechniques. - Dr. L. Otta: Veran
Beispiele aus

Der
Vortrége, gehalten am 2.
Herbsttagung in Lausanne
L'influence de I'eau dans les problémes géotechniques,
conférences tenues 4 la session d'automne le 2 novembre
Lausanne

: Grundsitzliche Einfliisse des Grundwassers auf
den Boden. - E. Recordon: Influence de I'eau dans les
problémes de stabilité. - J. Huder: Erkundung der Grund-
wasserverhaltnisse. - R. Dubray et H. Fieischer: Problémes
Pont
e droite
: Flonzaley-Tunnels in Puidoux - Ausfihrung
der Morénestrecke, - J.C. Ott: Problémes de stabilité de la
route cantonale 4 'amont du passage inférieur de St.Ger-
main a Bussigny. - M. Gautschi: Einfluss von Porenwasser
iberdruck und Grundwasserabsenkung auf die Stabilitat
einer Baugrube.

fluss des Wassers auf die geotechnischen Problem:.,
November 1973 anlasslich der

1973 a

Funda-

im Kanton Zug -
tionsprobleme

Conslructmns des routes nationales dans le canton de
- Quelques problémes de fondation

g auf weichen gerun-
- Altdorfer, Cogliatti & Schellenberg AG: SBB-Unter-
fuhrung in grundbruchgefahrdeter Seekreide. - A. Wacker-
nagel: i des

Zug in junger Seeablagerung. - W. Heierli u. F.L. Yang:
Pfahlwande an der T4 Zug-Sihlbrugg.

Geotechnische Probleme der Verkehrsbauten im Raume
ch, Vortrage, gehalten am 10._und 11. Mai 1974
anlasslich der Frihjahrstagung in Zirict

Problames géotechniques dans le cadre de 'aménagement

, ferroviaire et aérien de la région zurichoise,
Contérances tanues 3 Ia session de prmtemps. 164 10 et 11
mai 1974 & Zurich

A. Giinthard: Verkehrsfragen im Raume Ziirich.

N, Bischoff: Der Oberbau_der Pisten, Rollwege und Stand-
pltze der 111, Ausbaustapne des Flughafens Zirich.

n: Sicherung der NI lings des Rossberges bei Win-
torthur. - M. Walt: Verkehrs- und Zentrumskonzeption
der Gemeinde_Zumikon. - J. Descoeudres: Tunnel de la
Forchbahn & Zumikon. - J. Bernath, F. Hirt, E. Marth
und U. von Matt: Versuche an vertikalen Zugverankerun-
gen. - HR. Wachter: Der Ausbau der Eisenbahnanlagen
i Raume 20kich. = R Smmger Grundwasserschutz, ein

al.

Eifrana: Wasserhal(ungsurobleme beim Hagenholz-

Ingenieurgeologie, Vortrage, gehalten an der Herbsttagung
vom 9. November 1974 in Biel

le ingénieur, conférences présentées lors de la
Sotclon & automac e 8 naernre 1674 3 Bioane

J. Wilhelm: L'ingénieur et la géologie. - C. Schindler: Geo-
logie und Bauwesen. - M. Dysli: La géologie et la mécani-
que des sols. - W. Dietheim: Geologie und Felsmechanik

P. Knoblauch: Le géologue et I'entre-
ontana: Le collecteur Florissant, - R. Pfister:
Untertagbau im Valanginienmergel. - Y. Cuénod: Exemples
de reconnaissance générale de sites de e barrages, - R Zulauf:
Kriech
massen. - J.A. Jacobsen: Konsolld\erung einer zerritteten

und Feisstufe in tberbautem Gebiet.




911975

92 1976

3 1976

4 1977

95 1977

Geotechmsche Probleme bei grossen Bauobjekten im Wﬂllls, 9 1978

ortrage, gehalten an der Frihjahrstagung vom 2./3. Mai
it
Problémes génlechniques dans les grands travaux en Valais,
conférerices présentées lors de la session de printemps les
2 et 3 mai 1975 3 Brigue
E. Fardel:
le tracé de la N9 entre St-Maurice et Bngue E. Recordon:
Tassement des sols d'assise sous remblais. - R. Sinniger: Der
Staudamm Godey. - R. Bischof: Geotechnische Probleme
beim Bau der Staumauer Ferden des KW Lotschental. - F.
Aemmer: Mechanische Stollenvortriebe beim Bau des Kraft-
werkes Lotschen. - A. Schmidt: Les travaux d'amélioration
de la route du Simplon. - R. Schnyder u. B.J. Brugman:
herung am Siidportal des Schallbergtunnels. - Ch.
Schaerer: Ueberquerung des Ganterbaches. - G. Lombard
Consolidation de I'éperon rocheux de Baji-Krachen.

Baugrubenumschliessung und Tiefwande, Vortrige, gehalten o w7
n der Herbsttagung vom 7. November 1975 in

Ecrans de souténement et d'appui dans le sol, conférences
présentées lors de la session d’automne le 7 novembre 1975
3 Berne

J. Huder: Tiefe Baugruben, Erddriicke und Deformationen. -
H. Hugi u. P. Vajda: Berechnung und Tabellierung von
Stiitzwanden. - L. Otta: Ueberwachung von verankerten
Baugruben- und Hangsicherungen, - H. Kapp u. R. Fuchs:
Baugrubenumschliessung und Tiefwénde. - P. Eder: Die
vorfabrizierte Schiitzwand System Losinger. - G. Sartoris:

9 g mi
J. Preiswerk: Bohrpfahlwénde in der Praxis,

ische und i obleme im
Raume Schaffhausen, Vorrage. genalten am 18, und 19,
Juni 1976 anldsslich der Friihjahrstagung und Feier des
20-jahrigen Bestehens der Geselischaft in Schaffhausen

Problémes géotechniques et de fondation dans la région
schaffhousoise, conférences tenues a la session de prin-
temps et de la commémoration du 20e anniversaire de la
fondation de la Société les 18 et 19 juin 1976 &
Schaffhouse
Dr. A. von Moos: 20 Jahre Schweizerische Gesellschaft
fir Boden- und Felsmechanik. - Prof. E. Recordon: Quel-
ques réflexions sur I'activité de la Société suisse de méca-
nique des sols et des roches. ~ Prof. J. Kérisel: Survol
des sujets Ual(es lors des récents symposiums_ internatio-
naux. Schindler: Baugrundkarten - Problematik,
Darsxeuungsanen und Anwendung. - A. Wildberger: Funda
tionsprobleme im Raume Schaffhausen. ~ M.A. Gautschiz
Verhalten von in -
K. Suter: Grundwasservorkommen in der Region Schatf-
nn: Bodenmechanische und priif
technische Probleme bei Giessereiformsand.

Aktuelle Berechnungsmethaden in der Praxis des Grund-
baues, Vortrige, gehalten am 5. November 1976 aniasslich
der Herbs(tagung in Bern

Méthodes de calculs modernes en géotechnique, conférences

tenues & la session d‘automne le 5 novembre 1976 & Berne
H.J. Lang: Einleitung zum Tagesthema. - M. Dysli: Utili-
sation des ordinateurs en géotechnique. - H.G. Locher

und H. Detrey: Verankerte Wande.
Chappuis: - U U
von Matt und H. Zeindler: Béschungsstabilitat. - E. de
Cazenove: Rabattements ce neppe: calouts, estimatians ot
pp - L. Ot g zu den

ten Wande.

- H. Bendel und R.E.
u

der verank

Geotechnische Aspekte bei der Planung und beim Bau des
Lehnenviaduktes Beckenried, Vortrage, gehalten am 13.
Mai 1977 anidsslich der Frihjahrstagung in Luzern
Aspects géotechniques du projet et dans la construction
du Viaduc de Beckenried, conférences tenues & la session
de printemps le 13 mai 1977 & Lucerne

B. Boffo: Der Bau der Nationalstrasse im Kanton Nidwal

den. - UM. Eggstein: Erlduterungen des Gesamtprojektes. -
D.J. Bénziger: Der Einfluss der Fundation auf das Konzept
des Lehnenviaduktes Beckenied. . Schneider: Geolo-
- R, 3 Probleme
o6 aten Schachten in Krlechhangen - U. Vollenwerder:
LV - imen-

sionierung und Ausfihrung. - A. Thut: Deiovmanonsmo-
duln der
Gehingaschuties. Vergleiche zwischen Dilatometer-, Lost
platten- und Druckversuchen.

Seismik und Bauwesen, Vortrage, gehalten am 4. November
1977 anldsslich der Herbsttagung in Bern

Séismes et constructions, conférences tenues & la session
d'automne le 4 novembre 1977 & Berne

N. Pavoni: Zur Seismizitét der Erde und der Schweiz.

R Sigesser und D. Mayer-Rosa: Neue Erdbebenrisikokarten
der Schweiz. - J. Studer: Dimensionierung von Staudammen
gegen Erdbebenwirkung. - E.G. Prater: Verflissigung von
Bodenschichten infolge Erdbeben. - B. Trommer: Labor
methoden zur Untersuchung des Verflissigungspotentials
von kohésionslosen Boden. - M. Balissat, B. Blanc et C.
Bossoney: Calcul dynamique et risque sismique d'une
digue: exemple d'application. - E. Fumagalli: Essais dyna-
miques sur modéles réduits. - R. Marche et A. Ménoret:
Interaction sol-structure des centrales nuciéaires sous solli-
citations sismiques. - A. Rabinovici: Risque et somcuanans
sismiques. - W. Harsch: Diskussionsbeitrag zum Vortra

Dr. Studer.
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