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Geomechanics of Failures

1 Introduction

The purpose of this article is to provide an insight into the ETH Zurich course “Forensic Geotechnical Engi-
neering”, which has been taught since 2006 as a part of the MSc program in Geotechnical Engineering and
is based on the textbooks [1] and [2]. The goal of this course is to show how basic concepts in Soil Mechan-
ics can be used as a “forensic” tool in the investigation of geotechnical failures. Geotechnical failure is un-
derstood here in a broad sense as the failure of a structure to function properly due to a geotechnical reason.

Most of the selected failures, such as Mexico Metropolitan Cathedral, Kansai International Airport, the Lean-
ing Towers of Pisa, Transcona Grain Elevator, Nicoll Higway Collapse, etc. are well known for their impact
on the geotechnical community. They cover a significant proportion of every day’s activity of professional ge-
otechnical engineers. In all the cases described an effort is made to provide a detailed and step-by-step de-
scription of the hypothesis introduced and of the analysis performed. Each lecture describes a certain type of
failure, illustrated by a case history, following a common structure:

1. Case description
2. Relevant theory and mechanical analysis
3. Mitigation measures and lessons learned

The emphasis has been given to creative applications of simple mechanical concepts and well-known princi-
ples and solutions of Soil Mechanics, in some cases also providing a nhon-conventional usage of basic prin-
ciples. An often-asked question regarding failures is how to avoid them. This is of great practical interest and
a part of each lecture is dedicated to provide a few solutions and a summary of lessons learned from the
failure and its analysis. Three of the course case studies are briefly introduced in the following sections.

2 Interaction Between Structures: Mexico City Metropolitan Cathedral

2.1 Case Description

The Metropolitan Cathedral in Mexico City (Fig. 1) is one of the most spectacular and important architectural
monuments in the Americas. It was built in the 16th century on extremely soft lacustrine clays over the re-
mains of an ancient temple in Tenochtitlan - the lake capital of the Aztec empire. The largest (and the heavi-
est) pyramid of the temple stood within the footprint of the adjacent Metropolitan El Sagrario parish church.
Alarmingly large differential settlements (Fig. 2) of the Cathedral (125 cm) and the El Sagrario church (50
cm) have accumulated over the centuries and presently threaten the stability of the structures.

1500
(Ahuiztl)

Figure 1. The Metropolitan Cathedral and El Sagrario church in Mexico City (© David Alayeto) and lo-
cation of the Aztec temples [3] destroyed by Cortés in August 1521.
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Figure 2. Differential settlements, soil profile and the plan of the Cathedral and El Sagrario [4].

2.2 Theory and Analysis

As it often happens in geotechnical engineering, not a single cause, but a number of possible factors con-
tributed to the differential settlements. Among these factors is the construction of the deep drainage pipe
along the southern facades of the Cathedral and El Sagrario and of the subway tunnel along the eastern side
of El Sagrario (Fig. 2). While these factors could help to explain the eastern tilt of El Sagrario, they fail to ac-
count for the western tilt of the Cathedral. One of the major factors contributing to the settlements in the Mex-
ico City is the regional subsidence as a consequence of the consolidation of the soft clay layers. It results
from the over-exploitation of deep aquifers and the rapid drop in the groundwater level (from 3.5 m below the
surface in 1972 to 7.4 m in 1990).

But if the groundwater level drops uniformly in the entire region, how can this bring about differential settle-
ments? This “paradox” can be explained by non-homogeneous distribution of layer thickness and compress-
ibility within the soft clay deposits underlying the Cathedral (Fig. 2). These variations, however, are only par-
tially due to the natural geological reasons, which account, according to some estimates [4], for about 20% of
the total differential settlement. A much greater effect on this compressibility variation may have the loading
history (i.e., preconsolidation of soil by the weight of Aztec piramids) and interaction between neighboring
structures, which has been the main focus of this analysis.

For the known loading history, simplified ground model and published soil parameters (Fig. 3), using the
classical Boussinesq solution for stresses and the bi-linear semi-logarithmic relationship for clay settlements
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Figure 3. Geotechnical model: (a) simplified soil profile; (b) consolidation tests [5].



[6] demonstrated that even if all the differential settlements of the Cathedral were compensated during its
construction, the recorded 4 m drop in the water level would be sufficient to cause the observed differential
settlements of 125 cm. For the Sagrario, it can be shown that a 9 m deep depression in the groundwater lev-
el due to the subway tunnel excavation along its eastern side (Fig. 2) could lead to the observed 50 cm dif-
ferential settlement.

2.3 Mitigation and Lessons Learned

The chosen mitigation method — under-excavation — consisted of removing soil by means of 10 cm diameter
sub-horizontal borings in plastic clays below the foundations, using hydraulic jacks from a large diameter ver-
tical shaft. Collapse of a perforated hole in a soil mass produces a surface settlement. As this hole collapses
and a new one is penetrated, the settlement increases. Thus, the volume of the excavated soil gives rise to
controlled settlement, allowing correction of distortion in the structure. By September 1999, the maximum
achieved vertical correction was 88 cm. The goal of the under-excavation has been to re-establish the condi-
tions existing in the year 1934, to allow for comprehensive refurbishment of the cathedral. The under-
excavation procedures are likely to be repeated every 20 — 25 years. The structural deformation over these
periods is expected to be small or negligible, thanks to the additional mitigation measure — grout injection in-
to the upper clay layer, reducing its compressibility. About 5190 m® of grout was injected, using hydraulic
fracturing, reducing the yearly displacements by an order of magnitude.

The following lessons can be learned from the presented case study:

- the history of the previous construction and the sequence of the current one will largely determine
the pattern of the differential settlements of neighbouring structures by changing soil compressibility;

- distance between the neighbouring structures is of crucial importance for the magnitude of the inter-
action effects; a moderate increase in this distance can reduce the interaction effects dramatically;

- regional subsidence can cause differential settlements due to spatial variability in the compressibility
of soll, resulting, e.g., from a specific loading history;

- some people believe that the problems of the Cathedral are revenge of Aztec gods, whose temple
was destroyed to make way for the Cathedral and who used geomechanics as their weapon!

3 Unexpected Excessive Settlements: Kansai Airport, Japan

3.1 Case Description

Kansai International Airport (KIA) in Osaka Bay, Japan (Fig. 4) was singled out by the American Society of
Civil Engineers as one of the “Monuments of the Millennium” — a designation awarded to the ten civil engi-
neering projects deemed to have had the greatest positive impact on life in the 20th century. This is an even
more remarkable achievement, considering that the first phase of the airport construction experienced some
problems, which, in a broader sense, could be characterized as a geotechnical failure. Built on a 1.25 km x 4
km man-made island 5 km offshore at an average water depth of 18 m over complex stratigraphy (Fig. 5), it
experienced unexpected excessive settlements, which were not correctly predicted either before or during
the construction and caused delays, considerably increasing the cost of the 14 billion dollar project.

Phase Il

Figure 4: Kansai International Airport (Google Earth ©): Osaka Bay and the islands of Phases | and II.
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Figure 5: The soil profile of the seabed [7]: dark layers-sand, white-marine clays Ma7-Mal3.

3.2 Theory and Analysis

Thanks to the vertical drains, the top 20 m of the Holocene clay (Fig. 5) reached almost 90% of its final 6 m
settlement during the construction. While these settlements were accounted for in the design, being com-
pensated by an additional 6 m thick layer of fill and additional height of the seawalls, the excessive settle-
ments of the Pleistocene clays and their slow accumulation in time (Fig. 6) were not fully accounted for. First,
it was a sizeable immediate settlement. Next, it was a much slower than expected rate of settlement at the
beginning of the consolidation. Finally, these settlements did not seem to slow down as much as expected
towards the end of the consolidation.

A number of possible factors contributed to the excessive settlements. For the simplified ground model and
published soil parameters (Fig. 7), application of classical stress-settlement relationships [6] for calculation of
immediate settlements, settlements due to primary consolidation and secondary compression allowed for
these unfavourable factors to be identified. It follows that immediate settlement was caused by compressibil-
ity of sand layers, slower consolidation — by lack of drainage in some sand layers (confirmed by pore water
pressure measurements) and continuing settlements — by creep. The model prediction (dashed line in Fig. 6)
of the 50 years settlement is 14.0 m. For the originally predicted 11.6 m settlement, the planned 4 m em-
bankment over the sea level would, over the years, become reduced to just 1.6 m. This would not be suffi-
cient to withstand the high tides brought by typhoons. The major sources of worry, however, are the differen-
tial settlements affecting the structures.
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Figure 6: Settlements of the island due to consolidation of Pleistocene clays.
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Figure 7. Geotechnical model: (a) simplified soil profile; (b) consolidation tests [7].
3.3 Mitigation and Lessons Learned

Island ability to withstand high tides was improved by extending the height of the seawalls accompanied by
their reinforcement. Another major problem is the airport terminal Main Building: the weight of its basement
represents only half of the weight of the soil it displaced. Therefore, to ensure that the island and the struc-
ture sank at the same rate, the basement of the terminal was lined with a quarter of a million tons of iron ore.
This measure had only limited success and in order to compensate for continuing differential settlements
during the operation of the building, the supporting columns have been supplied with a jack-up system allow-
ing for the adjustment of their heights. These adjustments have been performed two or three times a year by
jack-ups and inserting thin plates to keep the differential settlements within the design limits

The following lessons can be learned from the presented case study:

- inlarge-scale land reclamation projects is that it is almost impossible to provide an accurate predic-
tion of the rates of settlement based on the results of site investigation and lab tests and the Obser-
vational Method should be adopted in design to accommodate changes as construction proceeds;

- inthe layered sand-clay systems, some immediate settlements occur even in a one-dimensional
problem, due to the compressibility of the sand layers;

- while conventionally, a sand layer between two clay layers is considered to work as a drain some of
the sand layers appear to be lenses, entirely enclosed within a clay layer;

- consolidation is not the only process controlling the rate of the settlements: secondary compression
may produce a significant increase in settlements long after the primary consolidation is over.

4  Bearing Capacity Failure: Transcona Grain Elevator, Canada
4.1 Case Description

In September 1913, the Canadian Pacific Railway Company completed construction of a million-bushel
(about 36400 m3) grain elevator at North Transcona, 11 km north-east of Winnipeg, Canada. The elevator
was one of the most important structures and one of the largest gravity railroad yards in the world. The struc-
ture consisted of a reinforced-concrete work-house, and an adjoining bin-house, which contained five rows of
13 bins, each 28 m in height and 4.4 m in diameter. The bins were based on a concrete structure, containing
belt conveyors supported by a reinforced-concrete shallow raft foundation. After the structure was complet-
ed, the filling was begun and grain was distributed uniformly between the bins. On 18 October, 1913, after
the elevator was loaded to 87.5% of its capacity, settlement of the bin-house was noted. Within an hour, the
settlement had increased uniformly to about 30 cm following by a tilt towards the west (Fig. 8), which contin-
ued for almost 24 hours until it reached an inclination of almost 27 degrees. Several wash-borings made im-
mediately after the failure showed that the elevator was underlain by rather uniform deposits of clay, while
the 30 cm diameter plate loading tests carried out at the foundation depth predicted a safety factor of more
than 1.3. The Transcona Grain Elevator remained a mystery for another 40 years.
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Figure 8: The Transcona Grain Elevator: (a) view looking southwest [8]; (b) looking northeast [9].

4.2 Theory and Analysis

Many years later, when soil mechanics had provided the basis for computing the ultimate bearing-capacity of
soils, it was realized that the Transcona failure afforded one of the best of the few opportunities for a full-
scale check on the validity of its assumptions. In 1951, Peck and Bryant [10] made two additional borings, far
enough from the zone of failure to be in material unaffected by the displacements. They obtained undis-
turbed soil samples and performed unconfined compression strength tests (triaxial shear tests with zero con-
fining stress), which produced some eye-opening results (Fig. 9). While In terms of its colour, grain distribu-
tion and mineralogical content (the only properties that could be assessed in wash-borings in 1913) the clay
may have looked almost homogeneous with depth, in terms of the unconfined compression strength there
are two easily distinguishable layers.

The particular problem of the Transcona Grain Elevator was that the failure mechanisms of the plate loading
tests were apparently confined to the upper stiffer clay layer, due to the relatively small size of the plates.
The elevator foundation, however, developed a much deeper failure mechanism, which entered the weaker
clay layer, significantly reducing the bearing capacity. This can be readily demonstrated using a simple upper
bound limit analysis for a two-layered strata mechanism in Fig. 10.
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Figure 9: Soil profile below the elevator [10]: classification and unconfined compression strength.
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4.3 Mitigation and Lessons Learned

The first priority was to save the wheat. This was done by tapping holes in the most westerly row of bins at
approximately ground level and bleeding out the grain upon a belt conveyor built parallel to the bins. After
the bins of this outer row were emptied down to the ground line, holes were made in the next row, and so on.
The works to straighten and underpin the bin-house started in February 1914. It was decided not to return to
its original elevation, but just to bring it above the groundwater level, 4.3 m below its original position. A row
of fourteen 2.1 m diameter piers below the lower end of the foundation slab was sunk to the rock and con-
creted. As the under-excavation on the east side commenced, the building began to rotate around the piers,
assisted by the row of pushers on the west side. Four additional rows, each of fourteen 2.1 m diameter piers,
were sunk to the rock level (Fig. 11a). As the building continued to get straightened by excavating on the
higher side, the centre of rotation was first shifted to the second pier row on the lower side, and then to the
central row. The jacking screws (Fig. 11b) were then placed at the freed western pillars and helped to control
further rotation by pushing the western side of the building up.

The following lessons can be learned from the presented case study:

- the importance of the proper geotechnical site investigation: the fact that other similar heavy struc-
tures in the area were founded on similar foundations did not help;

- the field plate load tests also did not help to avoid the failure due to the scale effect: the small size of
the plates did not allow for the deeper weak clay layer to be involved in the failure;

- Anupper bound limit analysis using a simple kinematic mechanism can provide a useful tool for de-
termining an upper bound for bearing capacity of a foundation on layered strata.
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Figure 11: Jacking-up the low side: (a) a cross-section with the piers; (b) the screw jacking units.



5 Conclusions

It is not an easy task to fascinate a student with a standard course on Soil Mechanics and Geotechnical En-
gineering. If, however, the same material is presented as a tool to explore a natural or a man-made “disas-
ter”, both the mativation and the ability to absorb this material increase dramatically. Using this approach in
the educational process has proven to be extremely beneficial.

The failure cases considered above have one thing in common — they can be all reasonably well explained
using the so called “back-of-the-envelope” calculations, i.e., without sophisticated models requiring finite el-
ement analysis. These simple methods could sometimes prevent a disaster caused by a wrong application of
computer models (e.g., in Nicoll Highway Collapse). In particular, the upper bound limit analysis has proven
itself again as a powerful tool allowing for the sufficiently accurate estimate of the failure loads and leaving a
lot of room for creativity.

Nobody is exempt from making mistakes. But repeating the mistakes, which are well known within the pro-
fession, reveals a gap in education. The Forensic Geotechnical Engineering course is meant to give a taste
of learning the soil mechanics from “other people’s mistakes”, and to show that investigating failure cases
can be a truly eye opening experience.
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Einsturzstelle des Historischen Archivs der Stadt KéIln —
Ausfuhrung der Spezialtiefbauarbeiten fir die Bergungsbaugrube

1 Einleitung

Infolge einer Havarie der Baugrube fur das Gleiswechselbauwerk Waidmarkt ist das Historische Archiv der
Stadt Koln am 03.03.2009 eingesturzt. Durch den Einsturz eines weiteren Nachbargebaudes starben zwei
Menschen. Unter der Leitung der Berufsfeuerwehr der Stadt Kéln wurden umfangreiche Bergungsarbeiten
zunéchst zur Personensuche und dann zur Archivalienbergung oberhalb des Grundwassers durchgefihrt.

Die Trummer des eingestlrzten 7-stéckigen Magazinbaus des Historischen Archivs kamen auf der Grund-
stiicksflache des Archivgebaudes und auf dem westlich davon gelegenen Stralenbereich der Severinstralle
vor dem Friedrich-Wilhelm-Gymnasium zu liegen. Hierbei haben sie die Stahlkonstruktion der Fahrbahnab-
deckung des Gleiswechselbauwerks Waidmarkt durchschlagen (Bilder 1 bis 3). Bei der Havarie sind insge-
samt rund 5000 m3 Bodenmaterial in die Baugrube des Gleiswechselbauwerks eingedrungen. Als mégliche
Versagensgriinde werden ein Durchbruch durch einen ,Schlot* um den Schlitzwandfuf? herum (Erosions-
grundbruch) und ein Durchbruch durch eine Fehlstelle in der Schlitzwand untersucht [3].

Das Gleiswechselbauwerk Waidmarkt ist Bestandteil der Nord-Sud Stadtbahn, die den Kdlner Hauptbahnhof
mit der Altstadt, dem Severinsviertel und der Sudstadt verbinden soll.

Um die unterhalb des Grundwassers liegenden Archivalien zu bergen, wurde die Erstellung einer Bergungs-
baugrube beschlossen. Der vorliegende Beitrag befasst sich mit der Ausfihrung dieser Bergungsbaugrube,
die im Einsturztrichter des Historischen Archivs errichtet wurde.

Bild 1: Havariebereich: Trimmerteile des eingestirzten Historischen Archivs haben die
Fahrbahnabdeckung des im Bau befindlichen Gleiswechselbauwerks Waidmarkt
durchschlagen (Foto: Stefanie Behrend) [2].
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Bild 3: Luftbild der Einsturzstelle des Historischen Archivs (Foto: Stadt KéIn) [1].
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2 Baugrund- und Grundwasserverhaltnisse

Die Untergrundsituation im Bereich der Ungliicksstelle wurde nach dem Einsturz durch umfangreiche geo-
technische Untersuchungen erkundet. Insgesamt wurden 17 Kernbohrungen bis in maximal 75 m Tiefe und
mehr als 250 Rammsondierungen niedergebracht. Relevant fur die Bergungsbaugrube war inshesondere
der locker gelagerte Einsturzbereich, bestehend aus Trimmerteilen (Beton- und Stahlbetonteile mit Einzel-
gewicht bis 40 Tonnen, Mauerwerk, Stahlschranke, Asphalt), Archivgut sowie aus Sanden/Kiesen. Darunter
folgt das Quartar der Niederterrasse, einer Folge von Sanden und Kiesen, die in den oberen Bereichen in-
folge des Einsturzes locker gelagert ist und darunter Uberwiegend mitteldicht. Ab einer Tiefe von ca. 32,5 m
folgt das Tertiar, bestehend aus einer geringméachtigen Lage mariner Sande und darunter aus einer Braun-
kohleschicht, gefolgt von sehr dichten enggestuften Fein- bis Mittelsanden.

Die quartaren Sande und Kiese stellen den Hauptgrundwasserleiter dar. Der mittlere Grundwasserstand liegt
bei+38 mNN, d.h. rund 9 m unter dem StrafRenniveau.

3 Konzeption der Bergungsbaugrube im Einsturztrichter

Mit dem Baugrubenkonzept sollte einerseits eine mdglichst vollstandige und schonende Bergung aller unter-
halb des Grundwasserspiegels vermuteten Archivalien erreicht werden und andererseits musste die Lagesi-
cherung des havarierten Gleiswechselbauwerks (GWB) Waidmarkt mit rechnerisch zulassigen Verformun-
gen von max. 2 mm erzielt werden. Dariiber hinaus bestand die besondere Anforderung, dass durch die
Bauausfiihrung keine Beeintrachtigung der Beweissituation in den Verdachtsflachen vor der Schlitzwand des
GWSB erfolgen darf.

Das gewahlte System der Baugrubensicherung besteht daher aus einer biegesteifen und damit verfor-
mungsarmen uberschnittenen Bohrpfahlwand (Pfahllange 29,5 m; Pfahldurchmesser 1,2 m), einem umlau-
fenden massiven Stahlbetonbalken sowie drei Stahlrohrstreifen und einer Stahlbetonsteife, die durch Hyd-
raulikpressen vorgespannt werden kénnen. Zum versorgungsarmen Lastabtrag in den rickwértigen Bau-
grund wurden Mikropfahle eingebracht. Als zuséatzliche SicherungsmafRhahmen wurden Verpressanker an
der Westseite des havarierten Gleiswechselbauwerks angeordnet (Bilder 4 und 5).
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Bild 4: Lageplan der Bergungsbaugrube im Einsturztrichter des Historischen Archivs.
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Bild 5: West-Ost-Schnitt durch das Gleiswechselbauwerk Waidmarkt und die Bergungsbau-

grube (Schnittfihrung siehe Bild 4).

4  Ausfihrung der Spezialtiefbauarbeiten
4.1 Bohrpfahlherstellung

Nachdem das Trummermaterial oberhalb des Grundwasserspiegels abgerdumt war, wurde zunachst die
Bohrebene auf dem Niveau 40 mNN durch eine geogitterbewehrte Tragschicht ertlichtigt, um Restrisiken
aufgrund eventueller Hohlrdaume zwischen den Trimmerteilen unterhalb der Bohrebene zu minimieren.

Zum Einsatz kam hierzu ein hochzugfestes Geogitter vom Typ FORTRAC T400/50-30 T in 5 m breiten Bah-
nen, die kreuzweise auf einer Vliesstoffunterlage (200 g/m2; GRK 3) verlegt wurden. Das aus einem thermo-
plastischen Kunststoff (PET) bestehende Geogitter weist eine Maschenweite von 3 cm und eine Zugkraft
von 40 Tonnen je Meter auf. Zur Verankerung des Geogitters wurde ein umlaufender Betonrahmen verwen-
det. Vor der Schlitzwand wurde ein 1 m breiter Schutzwall belassen, um einen direkten Kontakt zwischen
Tragschichtkonstruktion und Schlitzwand zu vermeiden. Mit der gewahlten Lésung entstand eine tragfahige,
robuste und duktile Ertiichtigung der Bohrebene zum Befahren mit den rund 110 t schweren Pfahlbohrgera-
ten.

Zur Bohrpfahlherstellung kamen zwei Drehbohrgeréte vom Typ Bauer BG 28H zum Einsatz. Eines der Bohr-
gerate war zur Drehmomenterhéhung mit einem Zusatzgetriebe ausgertstet, das andere Bohrgerat wurde
zusammen mit einer Verrohrungsmaschine betrieben.

Der Einfluss der Trimmer des Einsturztrichters des Historischen Archivs vom 03.03.2009 auf die Pfahlher-
stellungsarbeiten war erstaunlich gering. Bei insgesamt 12 Pfahlen wurden Beton- bzw. Stahlbetonhinder-
nisse festgestellt, die durchortert werden mussten. Zur Hindernisbeseitigung wurde eine Felsbohrschnecke
mit Rundschaftmeif3eln eingesetzt. Ausgefuhrt wurden die Spezialtiefbauarbeiten von der Fa. Demler aus
Netphen.
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Bild 6: Bergung des Stahlbeton-Bauteils Nr. 18 mit sichtbarer freigeschnittener Kubatur der
Pfahlbohrungen.

Alle Hindernisse, auch solche aus Stahlbeton, konnten erfolgreich durchbohrt werden. Diese wurden in einer
Tiefe von rund 1 m bis 8 m unterhalb der Bohrebene angetroffen, die sich auf dem Niveau 40 mNN befand.

Mit dem Drehbohrgerat wurden die bis zu rund 5 m dicken Beton- und Stahlbetonteile durchértert. Festzu-
stellen war eine reduzierte Bohrleistung, ansonsten verliefen die Hindernis-Durchérterungen weitgehend
problemlos. Bei der spateren Bergung der durchbohrten Bauteile war die scharf abgesetzte freigeschnittene
Kubatur der Bohrpfahlbohrungen gut erkennbar (siehe Bild 6).

Lediglich bei einem einzigen Pfahl ist ein geringer Beton-Mehrverbrauch von rund 2 m? aufgetreten. Vermut-
lich wurde dadurch ein Hohlraum im Umfeld des durchbohrten Hindernisses verfullt.

Im Zuge der Herstellung der GroR3bohrpfahle im Pilgerschrittverfahren zeichnete sich bei den Primarpfahlen
ein Betonmehrverbrauch von rund 1 m3 ab. Auch bei den Sekundarpfahlen lag der Betonmehrverbrauch un-
ter Bertcksichtigung der eingebauten Stahlmenge in &hnlich geringer Gré3enordnung bzw. noch darunter.

Die Bohrpfahle wurden mit Ausnahme der vorgenannten Hindernisse ansonsten grundsétzlich mit Bohreimer
gebohrt.

Das VoreilmaR des Bohrrohres gegeniiber der Bohrlochsohle lag Giberwiegend in einer GréRenordnung von
1 m bis 2 m, im locker gelagerten Kies zum Teil bei mehreren Metern. Beim Antreffen von Hindernissen war
verfahrensbedingt zum Teil kein Voreilmall mdglich, als Ausgleich wurde die Wasserauflast erhoht.

Vorlaufend zur eigentlichen Bohrpfahlherstellung wurden an den Pfahistandorten Archivalien geborgen. Im
Zentrum der vermuteten Archivalienstellen, d.h. in der als “Apsis” bezeichneten Ausrundung im Suden der
Bergungsbaugrube, waren an insgesamt 15 Pfahlstandorten der tberschnittenen Bohrpfahlwand bis in eine
Tiefe von rund 10 m Seilgreiferbohrungen ausgefiihrt worden, um die dort vermuteten Archivalien moglichst
schonend zu bergen. Mit Hilfe des Seilgreifers (Schalengreifer) ist es gelungen, Archivgut ohne gréRere Be-
schadigung aus dem Bohrpfahlquerschnitt heraus zu bergen. Diese Seilgreiferbohrungen wurden zunéchst
mit Bodenmaortel vom Typ ,Weimarer Bodenmartel* verfullt und zu einem spéteren Zeitpunkt im Zuge der ei-
gentlichen Bohrpfahlherstellung mit dem Drehbohrgerét tiberbohrt.

Archivalienfunde waren in insgesamt 8 Pfahlen der Uberschnittenen Bohrpfahlwand und in 3 der zusatzli-
chen Austauschbohrungen zu verzeichnen. Samtliche Bohrungen lagen im Bereich der Apsis der Bergungs-
baugrube bzw. zum Teil knapp aufRerhalb davon. Die Tiefenlage der Archivalienfunde lag bei rund 1 m bis
5 m unter der Arbeitsebene, lokal auch bis in ca. 8 m Tiefe, d.h. bis rund 32 mNN.
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Bild 7: Bohrpfahlarbeiten (L = 29,5 m, @ 1,20 m) mit intensiver gutachterlicher Begleitung.

An insgesamt 8 Bohrpfahlstandorten wurden zudem Romische Funde registriert, lokal bis in eine Tiefe von
bis zu etwa 12 Metern unter der Arbeitsebene, d.h. bis zu einem Niveau von rund 28 mNN, dies entspricht
einer Tiefe von rund 20 Metern unterhalb des StraRenniveaus der Severinstralie.

Aus zahlreichen Ausgrabungen im Umfeld des Waidmarktes ist bekannt, dass rémische Relikte in der Regel
in einer Tiefe von bis zu rund 5 m bis 10 m unter dem jeweiligen StraRenniveau liegen, dies entspricht am
Waidmarkt Hohenkoten von ca. 43 mNN bis 38 mNN.

Die bei der Bohrpfahlherstellung der Bergungsbaugrube angetroffenen R6mischen Funde, die sich innerhalb
des Einsturztrichters des Stadtarchivgebaudes befanden, wurden aller Voraussicht nach durch den Einsturz
um rund 10 Meter bis 15 Meter in die Tiefe verlagert.

Die gesamten Pfahlherstellungsarbeiten wurden von den an der Einsturzstelle tatigen Gutachtern detailliert
verfolgt (Bild 7). Im Maximum befanden sich 14 protokollierende Personen im direkten Umfeld eines einzigen
Pfahlbohrgerates.

4.2 Baugrubenaushub und Bergung von Grol3teilen

Fur die Aushubarbeiten unterhalb des Grundwasserspiegels mussten Grof3gerdte eingesetzt werden. Diese
mussten einerseits in der Lage sein, die zum Teil Tonnen schweren Hindernisse bewegen zu kdnnen, und
sollten anderseits eine moglichst schonende Archivalienbergung sicherstellen. Zum Einsatz kamen ein
Langstielbagger vom Typ CAT320 mit einer Auslegerlédnge von 15,60 m und Tiefloffel sowie ein Seilbagger
vom Typ Liebherr HS853.

Der Aushub der Archivalien musste unter Wasser erfolgen, da die Archivalien aufgrund der Gefahr von
Schimmelbildung und Zersetzungsprozessen nicht trocken fallen durften.

Im Zuge der Bergungsarbeiten stellte sich heraus, dass der Langstielbagger mit Tiefl6ffel fir die Archivalien
das schonendste Aushubgerat darstellt (Bild 8).
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Einzelfundament A8 (BT22)
e P 'i

Bild 9: Unterwasser-Sonaraufnahme zur Vorbereitung der Grof3teil-Bergung.

Das Aushubmaterial wurde in der Regel noch im Tiefléffel am Rand der Bergungsbaugrube erstgesichtet,
sodass z.B. ganze Aktenbiindel unmittelbar vor Ort gesichert werden konnten, bevor das Aushubmaterial in
eine Radladerschaufel gegeben wurde. Per Radlader gelangte das Gemisch aus Trimmern, Boden und Ar-
chivalien in ein Versorgungszelt, das zur Erstversorgung des Archivguts aufgestellt worden war. Dort erfolgte
zunéchst eine Ausbreitung des Materials, anschlie3end eine Sichtung und Aussortierung des Archivgutes.
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Das restliche Boden- und Bauschuttmaterial wurde im Versorgungszelt mit einem Radlader aufgenommen
und zur Abfuhr auf LKWSs verladen.

Gemal dem von der Stadt Kéln fur die Aushubarbeiten im Einsturzbereich entwickelten Risikomonitoring
wurden alle Trimmerteile hinsichtlich ihres Gewichtes bzw. ihrer GroR3e klassifiziert. Als Grof3teile wurden
Trimmer angesprochen, deren Gewicht mehr als 7,5 Tonnen betrug oder deren Abmessungen eine Lange
von 3 m Uberstieg. Die Umgebungsbedingungen im Einsturztrichter und die Einhaltung der Vorgaben des
Risikomonitorings hinsichtlich des maximal zuldssigen Gewichtes bzw. der maximal zuléssigen Bauteilab-
messung bedingten den umfangreichen Einsatz von Tauchern, die GroR3teile klassifizierten, zum Teil Grol3-
teile unter Wasser mittels einer Seilsage durchtrennten und fur die sichere Anbringung von Anschlagmitteln
verantwortlich waren.

Die Bergung aller groRen Bauteile bzw. Trimmer wurde durch bauteilspezifische Protokolle dokumentiert.
Insgesamt wurden rund 50 Grof3teile geborgen mit einem Gesamtgewicht von fast 600 Tonnen.

Zur Klarung der Aushubsituation, sowie zur Erkundung von Lage und Gr63e der im Grundwasser liegenden
Grolteile war der Einsatz eines Sonargerates unter Wasser erforderlich geworden (Bild 9). Mit der Sonarer-
kundung konnten einzelne Bauwerksteile in der Baugrube lokalisiert und nach Gro3e eingeschétzt werden.
AuRerdem konnte eine groRraumige Ubersicht tiber die Triimmersituation zum Zeitpunkt der vorhandenen
Aushubsituation gewonnen werden. Auf dieser Grundlage konnten die Tauchereinsatze mit grof3erer Ar-
beitssicherheit und Effektivitat geplant und durchgefihrt werden.

Die Bergung einiger Grofiteile diente als VorabmalRnahme der Beweiserhebung, da sich diese Grof3teile
zum Teil im Einflussbereich der sogenannten Besichtigungsbaugrube befanden, die derzeit in der Grundriss-
flache der verfillten Bergungsbaugrube zur Ermittlung der Einsturzursache niedergebracht wird [3].

5 Reslmee

Nach Abschluss der BaumalRnahme “Bergungsbaugrube* kann folgendes Restimee gezogen werden:

= Die Archivalienbergung war erfolgreich: es wurden 965 Regalmeter Archivalien in restaurierbarem
Zustand aus dem Grundwasser geborgen. Insgesamt konnten im Zuge der Aufraumarbeiten ca.
95% aller Archivalien geborgen werden.

= Es sind am Gleiswechselbauwerk Waidmarkt keine Verformungen infolge des Aushubs der Ber-
gungsbaugrube aufgetreten.

= Die Bohrpfahlherstellung innerhalb des Einsturztrichters verlief weitgehend problemlos. Dies belegt
die Eignung des gewahlten Herstellungsverfahrens und der eingesetzten Geréte.

= Die angetroffenen Trimmer und Fundamentreste (Einzelgewicht bis 40 Tonnen) erschwerten den
Aushub in groRerem Umfang, als erwartet.
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1 Introduction

A bien des égards, le role de I'expert peut constituer un aboutissement dans la carriere de l'ingénieur du fait
gu'il constitue a la fois une reconnaissance par ses pairs et la possibilité d'effectuer des prestations dans la
plus haute des catégories reconnues par les reglements régissant nos prestations de mandataires
ingénieurs dans le domaine de la construction [1].

Tout auréolé de ce niveau titre et flatté de se retrouver désormais au centre de la mission d'expertise qu'il
s'est vu confier, I'expert novice va rapidement réaliser que, dans le domaine de la géotechnique, le volet
purement technique de la mission ne constitue qu'une part limitée du travail qui I'attend pour mener a terme
cette nouvelle tache. En effet, si la langue de la géotechnique est par essence ardue a apprendre, celle de
I'expert, confronté aux cadres Iégaux, administratifs et contractuels, s'avére autant, voire bien plus complexe.

Face a ce niveau défi, la question est légitime : do you speak EXPERT ?

2 Expertise en géotechnique : retour d'expériences

En préambule, il convient de préciser quelle mission d’expert est mise en ceuvre, pour quel type de
procédure et dans quel cadre. En effet et comme détaillée par le Prof. Jean-Baptiste Zufferey dans [2], la
terminologie employée et le réle de I'expert peuvent varier sensiblement. Ainsi, lorsqu'il s'agit d'une
sollicitation en qualité d'expert judiciaire, la structure, le role et les interventions sont formalisés et structurés
([5], art. 183 a 188). Par contre, dans les interventions hors-proceés ou privées, la catégorisation et les
missions qui en découlent peuvent s’avérer plus volatiles. Les explications données dans [4] permettent
également de clarifier ou de préciser le réle de I'expert, la mission, les enjeux, les risques, etc. Le lecteur est
renvoyé a ces documents pour de plus amples renseignements.

A moins que sa mission ne le prévoie spécifiquement, I'expert ne devra pas se substituer au juge, mais se
confiner dans le réle qui lui est confié, en répondant précisément et de maniére factuelle aux questions
posées.

Rappelons que n'importe qui peut a priori se présenter comme expert aussi longtemps que les tiers qui le
mandatent sont convaincus par ses compétences et lui font confiance. La finesse de I'exercice consiste a
habiter correctement le réle d'expert, afin de produire un résultat valorisable, organisé sous la forme d'une
démonstration dont les tenants seront suffisamment vulgarisés pour étre compris de tous, tout en étant
scientifiquement étayés et dont les conclusions sauront étre acceptées comme constituant la « moins
mauvaise explication ».

Il est donné dans les sous-chapitres qui suivent des retours d'expériences sur les principaux points qui
constituent I'expertise que sont :

- larésolution du probleme technique (chapitre 2.1)

- la compréhension du déroulement des événements ayant conduit a la cause (chapitre 2.2)
- la clarification concernant I'organisation et les acteurs (chapitre 2.3)

- l'identification des manquements ayant conduit a la cause (chapitre 2.4)

- laréponse aux questions (chapitre 2.5)

2.1 De larésolution du probleme technique (explications du sinistre)

L'expert est souvent nommeé ou proposé du fait qu'il est reconnu par ses pairs comme étant techniquement
compétent dans le domaine en lien a la cause. C'est donc sur ce volet de I'expertise qu'il est a priori le plus a
l'aise et qu'il saura justifier de la confiance qui lui a été témoignée.

Compte tenu des données souvent nombreuses a disposition post-sinistre (photos, mesures, PV, rapport,
courriers, avis, etc.), I'exercice de I'expert est facilité, ceci d'autant plus qu'il n‘a pas dans sa mission, comme
ses pairs, partie dans la procédure, la pression du planning et des colts qui constituent un facteur aggravant
dans la majorité des sinistres soumis a expertise.
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Ainsi, les investigations complémentaires menées dans le cadre de I'expertise, les calculs par rétro-analyse
ou calculs complémentaires, les auditions, les mesures et observations, corrélés avec la littérature
spécialisée dans le domaine de l'objet sinistré permettent le plus souvent de résoudre ou d'expliquer le
sinistre d'un point de vue technique.

Une bonne connaissance des principes d'exécution des travaux spéciaux (par exemple pour les ancrages :
méthode de forage, injections, durée de prise des liants, le phasage, les nuisances associées a la mise en
ceuvre) s'averent souvent étre un plus significatif dans la résolution du cas. En ce sens, le domaine des
travaux spéciaux s'avere étroitement lié, voire indissociable de la géotechnique.

A titre d'exemple, les illustrations ci-aprés montrent deux cas traités dans le cadre d’expertise :

e Casl : modification de I'angle d'inclinaison de colonnes jetting dans le cadre de la reprise en sous-
ceuvre d'un batiment (liée a la difficulté de réalisation a proximité de la fondation) ayant conduit a
une déstabilisation (Figure 1)

e Cas 2 : propagation d'ondes liées au battage de pieux ayant généré des nuisances trop importantes
au voisinage — rétro-simulation au moyen d’'un modéle axisymétriqgue dynamique par éléments finis
(Figure 2).
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Figure 1 : Coupe de principe, phasage et résultats Figure 2 : Modele et hypothéses de calculs (sollicitations)
(déformations) simulés part éléments finis - cas non cité et résultats (propagation des ondes) - cas non cité
expressément - calculs effectués par Geomod SA expressément - calculs effectués par Geomod SA

A428m

Dans son rapport, I'expert doit veiller & bien documenter et a justifier par des calculs ad hoc, extraits de
documents et schémas, la démonstration étayant son explication technique. En effet, les magistrats, juristes
ou conseils des parties ne sauront se satisfaire d'un avis non étayé susceptible d'étre contesté ou mal
interprété, au risque de conduire a la révocation de I'expert (voir aussi chapitre 2.5).
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2.2 Du déroulement des événements en lien a la cause

Si les événements post-sinistre sont souvent tres bien documentés (photos, PV, rapports, etc.), il n'en va
pas de méme des événements ayant précédé le sinistre. L'expert est en effet souvent confronté a des
données lacunaires, a des indications ou a des documents contradictoires et a une ségquence des phases
mal documentée ou peu claire. Les documents, prestations ou justificatifs, a priori nécessaires selon les
reglements en vigueur (SIA 102 et 103 - [1] par exemple), sont ainsi souvent absents ou incomplets.

Il appartient donc a I'expert de reconstituer un échéancier des événements basé sur la lecture des piéces
portées a sa connaissance ou d'interviews qu'il a alors pour tache de faire concorder entre les parties lors
des auditions. S'il peut y référence ou que les termes contractuels y font référence, I'expert doit identifier sur
I'échéancier les séquences du projet, en général selon SIA (phases 22 a 53), afin de pouvoir par la suite les
mettre en paralléle avec les responsabilités des différents acteurs (voir chapitre suivant).

La démonstration de I'échéancier des événements doit se baser sur les piéces portées a l'expertise dont la
liste constitue a priori la premiére annexe du rapport d'expert. Cette démonstration doit &tre soignée,
factuelle et transparente, afin que le déroulement des événements retenu par I'expert, souvent laborieux a
établir, ne soit pas remis en cause. En effet, c'est souvent sur des manquements dans la séquence des
événements que se trouvent tout ou partie des liens a la cause.

Les sinistres en géotechnique survenant souvent au démarrage des travaux de construction (CFC 1 :
travaux préparatoires), I'expert peut étre confronté a des données lacunaires du fait que les contrats ne sont
pas parfois formalisés, certaines piéces indispensables encore en voie d'établissement et certains acteurs
encore non présents alors méme que leur présence aurait été formellement nécessaire.

L'illustration ci-aprées (Figure 3) met en évidence un exemple d'échéancier et de déroulement des
événements en lien avec la cause dans le cadre d'une expertise.
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Figure 3: exemple d'échéancier - cas non cité
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2.3 De l'organisation et des acteurs

L'organigramme du projet dans le domaine de la construction s'est considérablement compliqué depuis
guelques années, en lien avec I'augmentation du nombre d’acteurs et de spécialistes, la pluridisciplinarité et
augmentation des domaines a traiter. Cette difficulté est encore accrue par la tendance de certains Maitres
d'Ouvrages publics ou privés a adapter parfois les regles et cahier des charges selon leur meilleure
convenance, en dérogation ou en complément aux normes et reglements usuellement appliqués (SIA - [1]
[3], [4] et [6]).

Ainsi, lorsqu'il appartient a I'expert d'identifier les manquements en vue de déterminer ensuite les
responsabilités, sa tache consiste dans un premier temps a reconstituer I'organisation et les flux
décisionnels, ceci pour chacune des phases du projet.

La tache est d'autant plus ardue que, régulierement, les termes contractuels ne sont pas ou peu formalisés.
L'expert peut étre ainsi étre conduit a devoir juger de prestations effectuées par une des parties, qui ne
correspondent pas aux termes de son contrat.

Les normes et réglements SIA et VSS ne peuvent a priori faire référence que si elles sont spécifiquement
citées dans les termes du contrat. A défaut, il va de soi que c'est le Code des Obligations (CO) qui doit
s'appliquer. Toutefois, il est usuellement admis par les magistrats et les juristes que les normes et
réglements SIA ou de la VSS soient cités en référence comme base pour les régles de l'art. Cette affirmation
sera applicable aussi longtemps que les professionnels que nous sommes y feront référence. L'expert peut
ainsi, a défaut, se baser sur ce recueil documentaire pour reconstituer I'organisation usuelle ou faisant
référence dans la profession.

En sus, on observe que les contrats d'entreprise font souvent référence a la norme SIA 118 [8] qui
présuppose l'intervention du Maitre de I'Ouvrage ou de ses mandataires. Dans le domaine concerné
(géotechnique), il est fait recours spécifiquement a la norme SIA 118/267 [4] qui liste clairement les
prestations attendues de la part de chacune des parties, pour chacune des phases du projet. Le cahier des
charges contractuel du mandataire, ingénieur civil spécialiste ou géotechnicien devrait donc idéalement
comprendre les prestations que le Maitre de I'Ouvrage ou le mandataire principal ne peuvent pas assumer
seul.

La problématique principale du domaine de la géotechnique réside dans le fait que la mission du
géotechnicien n'est actuellement plus normalisée. En effet, les prestations étaient clairement définies dans
I'édition de 1984 de la norme SIA 103 et il y était encore fait référence dans I'édition de 2003. Mais, ce role
n'existe plus dans I'édition de 2014. Ainsi, en toute rigueur, le cahier des charges du géotechnicien n'est
"officiellement” plus formalisé. En conséquence, ce sont les us et coutumes de la profession qui font école et
il nous appartient, en qualité de spécialiste, de juger, lorsque nous sommes sollicités en qualité d'expert, si
nos confréres ont soigneusement travaillé par rapport aux habitudes de la profession. Cette situation ne
saura assurément pas étre suffisante a moyen ou court terme et il est indispensable que soit éditée une
norme géotechnique, distincte du reglement SIA 103 [1] qui devra préciser les missions a entreprendre, par
phases, par le spécialiste, ceci dans le méme esprit que pour la norme des géologues (norme SIA 106 - [6]).

Cette carence alimente le flou toujours grandissant de la définition du réle du géotechnicien, souvent
confondu avec l'ingénieur civil spécialiste en charge des travaux spéciaux selon SIA 103 [1]. La clarification
par I'expert des roles, missions et responsabilités de chacun des acteurs, dans ce brouillard normatif,
s’avere souvent plus ardue que I'explication technique (chapitre 2.1).

Il peut étre indiqué ici a titre indicatif le processus de prestations établi par TAGGV (Association des

Géologues et Géotechniciens Vaudois - [7]) qui a tenté de mettre en évidence le processus continu de
prestations de géotechnicien par phases de projet et dont un exemple est donné ci-apres (Figure 4).
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Figure 4 : Processus continu des prestations géologiques et géotechniques lors de I'élaboration d'un ouvrage —

document établi par I’AGGV — Association des Géotechniciens et Géologues Vaudois — 2014
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2.4 Des manguements et autres liens a la cause

Au sortir de lI'analyse technique, temporelle et organisationnelle qui aura été effectuée (voir chapitres 2.1 a
2.3), I'expert, lorsque sa mission le demandera (a priori dans le cadre d’expertise privée ou hors-proces,
mais potentiellement lors de procédure en cours, a la demande du juge), devra identifier les manquements,
causes, origine et éléments en lien avec la survenance du dommage. Il s'agira d’'une gradation des causes
et de leur influence (appréciation) et non d’'un pourcentage de répartition (jugement).

L'échelle régulierement retenue par les assureurs peut étre généralisée. Elle permet sous la forme de
matrice ou tableau de lister et pondérer les éléments relatifs a la cause. On peut retenir ou citer I'échelle des
gradations indicatives suivantes :

- Déterminant
- Contribue
- Aggrave
- Sans lien
La figure 5 ci-aprés illustre la matrice ou la gradation qui peut étre proposée ou retenue :

Importances respectives des causes au sinistre

Causes du sinistre Influence Phases Enjeux Nature du manquement

1. Mauvaise évaluation et Déterminante | Projet xxvewbrmmmm Conception
appréciation des risques et
enjeux géotechnigues

2 Absence de coordination Contribue Projet et vrvnovevffee Planification
rigoureuse des mandataires exécution

3 Absence de concept de Contribue Projet et vdvdfdgeuzgewurgweur Planification
surveillance exécution

4 Forages des ancrages Aggrave Exécution | jhebwuerguzweqrurauerzgvur Exécution

7 Documentation insuffisante Sans lien Projetet | weroiwehrjowiehr Conception

execution

Figure 5 : Exemple de tableau de gradation des manquements et liens a la cause

La pratique visant a demander a I'expert de fournir un tel document tend a se généraliser dans les
expertises privées sollicitées par les assureurs (expertise technique consensuelle hors-proces). L'expert doit
donc soigneusement peser ses appréciations avant d'établir ce tableau qui tend malheureusement a prendre
le dessus sur les réponses aux questions.

L'expert doit attacher une attention particuliere a l'identification des éventuels manquements qui ne sont pas
en lien direct a la cause (calculs non soigneusement effectués ou absence de piéces sans conséquence, par
exemple).

De méme, rappelons que le renoncement a des sondages ou a des investigations est un motif d’exclusion
de couverture d’assurance du mandataire. L’analyse des motivations ayant conduit au renoncement
éventuel et la désignation du responsable devront donc étre soigneusement analysées le cas échéant.

Lorsqu’un indicateur de gradation des manquements est souhaité par les parties, il conviendra, lors de la
mise en ceuvre de l'expertise, de préciser comment ces informations doivent étre stipulées, voire si elles
peuvent faire I'objet d'une feuille distincte du rapport d’expertise, afin de permettre aux parties d'approuver
les conclusions du rapport et les réponses aux questions tout en refusant ou en statuant négativement sur le
contenu du tableau de la matrice des responsabilités. Dans tous les cas, il est préférable de renoncer a
proposer des pourcentages de responsabilités ou tout du moins, on évitera d'y étre contraint.
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2.5 Delaréponse aux guestions

La réponse aux questions constitue a priori le point d'orgue du rapport d'expert. L'expert devra donc
répondre aux questions de facgon claire et soignée en recadrant parfois la question ou en la précisant
préalablement au développement de sa réponse. Les libellés des questions devront impérativement étre
discutés lors de la séance de mise en ceuvre, éventuellement clarifiés, modifiés ou précisés, ceci en
présence de toutes les parties. Il est vivement conseillé de parcourir la liste des questions lors de la séance
de mise en ceuvre, d'en discuter avec les parties (dans la mesure ou la procédure le permet) afin de bien
saisir les attentes et objectifs des parties et formuler une réponse pertinente et constructive.

Les magistrats et parties préférent toujours une réponse motivée et développée plutdt qu'uniqguement par
I'affirmative ou la négative. En effet, les conclusions de I'expert sont susceptibles d'étre contredites ou
balayées si elles ne peuvent étre débattues par les parties ou si le juge ne peut s’appuyer sur un
argumentaire de motivation dans la réponse.

Le traitement de la question relative aux manquements et & la responsabilité est développé au chapitre
précédent (chapitre 2.4).

Enfin, I'expert sera souvent confronté a la question relative aux frais économisés par le Maitre d’Ouvrage. Il
s'agira alors de juger du montant total que le Maitre d'Ouvrage eut d{ payer pour éviter le sinistre. La
détermination de ce montant, doit comprendre les travaux, études, honoraires, frais, etc., mais également
les éventuels frais liés a 'augmentation de la durée des travaux, la surveillance au voisinage, etc. L'expert
se basera sur les prix unitaires et/ou prix du marché et détaillera sa réponse qui pourrait nécessiter
I'établissement d’'un avant-projet et avant-métré afin de fournir un montant suffisamment détaillé pour qu'il
puisse en assumer la responsabilité (voir [4]). Il est par contre conseillé d'éviter d’effectuer I'expertise
financiere compléte du sinistre qui devrait encore comprendre d’autres frais financiers (perte de rendement,
locations intermédiaires, intéréts intercalaires, etc.), sauf si I'expert peut faire valoir des compétences dans le
domaine.

3 Déroulement de I'expertise - retour d'expériences

La mise en ceuvre d'une expertise est activée par un contact oral ou écrit de la part d'un représentant des
parties (expertise privée) ou un juge. Préalablement a toute intervention, I'expert retenu devra contréler et
s'assurer qu'il n'a pas de lien direct ou indirect avec I'objet (rapport, intervention en cours d'exécution,

calculs, sous-traitance, etc.). Il s'assurera également qu'il n'a pas de lien direct avec les parties en cause.

Dans le domaine de la géotechnique, compte tenu du peu d'acteurs mandataires et entrepreneurs, il est
toutefois coutume de devoir expertiser des confréres avec qui I'expert est en affaire dans le cadre d'autres
projets. Cet état de cause devra étre impérativement étre indiqué aux parties avant toute opération.

Dans le cadre d’'une expertise privée, avant le dép6t de son offre, I'expert demandera la liste des piéces
(bordereau), un cahier des charges précis et se renseignera sur le sinistre, afin de savoir si celui-ci est
confiné et son co(t identifié. On se fera préciser également si le role de I'expert consiste a identifier les
manquements en vue de la répartition des colts du dommage ou si des conseils concernant la réparation
sont également souhaités. Cette derniere option doit dans la mesure du possible étre évitée, le réle de
I'expert devant se borner a priori a la résolution du cas et non a sa réparation qui fera I'objet d'un mandat
séparé confié a un tiers (risque de conflit d'intérét).

Toujours en procédure privée, I'expert a régulierement pour tacher d'organiser et de mener l'expertise. Il
préparera soigneusement sa mise en ceuvre, fixera son échéancier et précisera ou se fera préciser la
procédure de déroulement de I'expertise (audition des parties, acces au site, visite, contrbles, etc.).

Dans le cas d'une procédure judiciaire, ces procédures sont prédéfinies et peuvent toutefois étre discutées
avec le juge.

En introduction de la séance de mise en ceuvre, il sera posé la question aux parties présentes, de savoir si
tous les acteurs potentiels en lien a la cause sont bel et bien présents autour de la table. L'expert se devrait
de juger préalablement si un tiers a été omis et de le signaler.

L'expert doit également juger et apprécier la limite de ses compétences afin de recommander l'intervention
éventuelle de co-experts, comme partenaires ou sous-traitants de I'expert principal.
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Idéalement, en expertise privée, I'expert planifiera une séance de présentation des conclusions provisoires
de son rapport en présence de toutes les parties.

Les conclusions d'un rapport ne pouvant jamais satisfaire toutes les parties, il y aura assurément des
guestions, réactions et demandes de précisions ou compléments. Suite au dép6t du rapport, lI'expert prendra
soin de récolter les retours et avis des différentes parties et de juger ceux ayant trait & un complément
d'expertise et ceux auxquels il peut répondre directement, s'agissant de précisions a son rapport.

4 Conclusions

Une normalisation plus stricte des principes qui régissent notre profession va s'avérer indispensable a
moyen ou court terme pour répondre aux attentes et insatisfactions potentielles d'un monde toujours plus
réglementé de notre profession de géotechnicien.

En ce sens, il nous appartient, en qualité de professionnel directement concerné et exposé, d'entreprendre
rapidement des démarches pour que le cahier des charges des missions géotechniques soit mieux défini,
ceci pour toutes les phases du projet, avant que d'autres ne se chargent de le faire pour nous. Un travail
étroit avec la SIA, organe faitier de référence pour réglementer le domaine de la construction, doit étre
repris.

Parallelement, la formation des ingénieurs destinés a se spécialiser en géotechnique se devra d'étre plus
claire, rigoureuse et structurée en lien avec les missions susmentionnées et les outils a utiliser pour y
parvenir. De méme, elle devrait intégrer un volet plus soutenu concernant le droit qui régit la profession, le
lien entre les différents acteurs, les responsabilités et les réles de chacun.

Lorsque ces deux objectifs seront atteints, ou tout du moins dégrossis, la mission de l'expert dans le
domaine de la géotechnique sera alors une langue accessible a tous.
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Lehren aus dem Einsturz der Baugrube , Nicoll Highway" in Singapur

1 Einleitung

Zur Beurteilung des Verformungs- und Tragverhaltens geotechnischer Strukturen haben sich numerische
Methoden als unverzichtbares Werkzeug des Geotechnikers in der Praxis etabliert. Komplexe Analysen, wie
z.B. undrainierte oder gekoppelte Konsolidierungsberechnungen mit elastisch-plastischen Stoffgesetzen sind
heute Standard. Neben grundsatzlichen Aspekten kdnnen bei der Dimensionierung, z.B. eines Baugruben-
verbaus fur tiefe Baugruben, Modellierungsdetails der Boden-Bauwerks Interaktion sowie die Annahme der
Drainageverhéltnisse (drainiert — undrainiert) eine signifikante Rolle spielen, wobei Letzteres in diesem Bei-
trag thematisiert wird. Es werden die Annahmen fiir eine undrainierten Analyse einer tiefen Baugrube in wei-
chem Ton, die wahrend des Aushubes einstlrzte, kritisch beleuchtet. Festgehalten wird an dieser Stelle,
dass die Hauptursache fir den Einsturz der Baugrube jedoch nicht in der unzulanglichen geotechnischen
Berechnung zu finden war.

Bild 1: Baugrube vor und nach dem Einsturz

2 Numerische Analysen von tiefen Baugruben

2.1 Allgemeines

Die Bemessungspraxis tiefer Baugruben hat heute einen Entwicklungsstand erreicht, der durch die Anwen-
dung numerischer Methoden, insbesondere der Finite-Elemente-Methode, gekennzeichnet ist. Ein wesentli-
cher Bestandteil derartiger Berechnungen ist die Wahl eines geeigneten Stoffgesetzes fur den Boden. Ob-
wohl in der geotechnischen Praxis das einfache Stoffgesetz nach Mohr-Coulomb noch vielfach Anwendung
findet, werden vermehrt hoherwertige Stoffgesetze eingesetzt, da damit das mechanische Verhalten des
Bodens fur Spannungszusténde unterhalb des Bruchzustandes deutlich realistischer beschrieben werden
kann als mit dem Mohr-Coulomb Modell. Dies ist vor allem fiir den Nachweis der Gebrauchstauglichkeit, fur
den im Allgemeinen Steifigkeiten entscheidend sind, von Bedeutung. Sind undrainierte Berechnungen, vor
allem in weichen Bdden, erforderlich, so sind ebenfalls erhéhte Anforderungen an das verwendete Stoffge-
setz zu stellen, um korrekte undrainierte Scherfestigkeiten (c, ist kein Bodenkennwert!) zu gewahrleisten. Da
dieser Aspekt bei dem hier vorgestellten Schadensfall ein zentraler Diskussionspunkt war, wird im Folgen-
den kurz auf undrainierte Analysen mit der Finite-Elemente-Methode eingegangen.

2.2 Undrainierte Berechnungen mit der FE-Methode

Nach der grundlegenden Entscheidung ob sich der Untergrund drainiert oder undrainiert, d.h. volums-
konstant, verhalt, muss fur den zweiten Fall die Entscheidung getroffen werden, ob das undrainierte Verhal-
ten in einer numerischen Berechnung in totalen (™) oder effektiven Spannung (cseﬁ) abgebildet wird. Im
Prinzip ist beides mdglich, wobei die Berechnung in effektiven Spannungen aus bodenmechanischer Sicht
selbstverstandlich die hoherwertige Variante darstellt. Es ist wichtig festzuhalten, dass in FE-Analysen das
Gleichgewicht in totalen Spannungen erfillt ist, das Materialverhalten des Bodens jedoch im drainierten wie
im undrainierten Fall von den effektiven Spannungen bestimmt wird, eine Tatsache, die in der Praxis gerne

37



Ubersehen wird. Darliber hinaus muss beachtet werden, dass die undrainierte Scherfestigkeit kein Boden-
kennwert ist, sondern wesentlich von Konsolidierungsspannung, Steifigkeitsparametern und vom Span-
nungspfad abhangt. Dies gilt besonders fir weiche Boden, d.h. flir normal konsolidierte bzw. leicht tiberkon-
solidierte Tone und Schluffe. Aus bodenmechanischer Sicht ist daher einer Berechnung in effektiven Span-
nungen mit effektiven Materialkennwerten fiir Steifigkeit und Festigkeit einer Berechnung in totalen Span-
nungen mit undrainierten Kennwerten der Vorzug zu geben, da damit, zumindest bei Anwendung eines ge-
eigneten Stoffgesetzes, eine realistische undrainierte Scherfestigkeit gewdahrleistet ist. Dieser Forderung
steht jedoch in vielen Fallen die Tatsache gegeniber, dass im geotechnischen Gutachten Werte fir die
undrainierte Scherfestigkeit vorgegeben sind, die, je nach Vertragssituation, verbindlich in der Berechnung
zu verwenden sind. Aus diesem Grund wird in der Praxis oftmals eine ,Mischform“ der Berechnung ange-
wendet, in der effektive Steifigkeitsparameter und totale Festigkeitsparameter (= c, bzw. s,) verwendet wer-
den. Es wird ausdricklich darauf hingewiesen, dass der Autor dieses Beitrages keineswegs eine Befurworter
dieser ,Mischform*” der Berechnung ist, sie wird aber hier angefiihrt, da sie im vorgestellten Schadensfall ei-
ne Rolle spielte. Damit ergeben sich drei Méglichkeiten der Berechnung:

1. Eine Berechnung in Form von effektiven Spannungen mit den effektiven Scherparametern
2. Eine Berechnung in Form von effektiven Spannungen mit den undrainierten Scherparametern
3. Eine Berechnung in Form von totalen Spannungen mit den undrainierten Scherparametern

Zu Methode 3: Bei Verwendung der dritten Methode werden keine Informationen Uber Porenwas-
ser(Uber)driicke gewonnen, weshalb diese Methode fiir Berechnungen, in denen auch eine Konsolidations-
phase zu berucksichtigen ist, nicht geeignet ist. Der Vorteil von Methode 3 beruht darin, dass die undrainier-
te Scherfestigkeit c,, wie zum Beispiel im Gutachten angegeben, direkt in der Berechnung verwendet wer-
den kann, wobei es keine Rolle spielt, wie diese ermittelt wurde (in-situ oder im Labor). Die undrainierte
Scherfestigkeit bleibt in der Berechnung konstant. Derartige Berechnungen entsprechen im Wesentlichen
der Vorgangsweise bei Anwendung konventioneller Berechnungsverfahren, d.h. sie ist aus bodenmechani-
scher Sicht nicht als hochwertig anzusehen, hat jedoch den Vorteil, dass die getroffenen Vereinfachungen
klar definiert sind.

Zu Methode 2: In dieser Methode wird eine Aufteilung der totalen Spannungen in effektive Spannungen und
Porenwasserdriicke durchgefiihrt, jedoch wie in Methode 3 mit konstanten undrainierten Scherfestigkeiten
gerechnet, d.h. eine Veranderung der undrainierten Scherfestigkeit mit Anderung der effektiven Spannungen
bleibt unbericksichtigt. Da auch Porenwassertberdriicke errechnet werden, kénnte man anschlieend eine
Konsolidationsberechnung durchfiihren, wenn man einen zweiten Parametersatz in effektiven Kennwerten
fur den Boden definiert und diesen dann in der Konsolidierungsanalyse aktiviert. Empfohlen wird diese Vor-
gangsweise jedoch nicht, da die auf diese Weise ermittelten Porenwasseriberdriicke im Allgemeinen nicht
korrekt sind und die Konsolidierungsberechnung daher von unrealistischen Porenwasseriberdricken aus-
geht.

cuM C

c.‘f real

s, s’

Bild 2: Spannungspfad (schematisch) in Triaxialversuch (Kompression) fir normal konsolidier-
ten Boden und Vergleich mit MC-Modell (Methode 1)

Zu Methode 1: Hier ist die undrainierte Scherfestigkeit im Gegensatz zu Methode 2 und 3 kein Eingabewert,
sondern eine Konsequenz des verwendeten Stoffgesetzes und des sich ergebenden Spannungspfades, was
der bodenmechanischen Realitat entspricht. In Bild 2 sind die effektiven Spannungspfade in einem s-t-
Diagramm flr einen undrainierten Standard-Triaxialversuch fir normal konsolidierten Boden gezeigt. Cy rea
soll schematisch das tatséchliche Bodenverhalten verdeutlichen, c,yc das Verhalten, wenn das MC-Modell
verwendet wird. Es ist deutlich zu erkennen, dass elastische, ideal-plastische Stoffgesetze, wie das Mohr-
Coulomb Modell, zu den gré3eren undrainierten Scherfestigkeiten fiihren, da der effektive Spannungspfad
im s-t-Diagramm eine gerade, vertikale Linie darstellt (dies ist die Folge elastischen Materialverhaltens bis
zum Bruchzustand). Dies kann im Falle normal konsolidierter Béden zu einer erheblichen Uberschiatzung der
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undrainierten Scherfestigkeit fihren und daher sind elastisch-ideal plastische Stoffmodelle fiir eine Berech-
nung nach Methode 1 fiir diese Béden nicht geeignet, sondern kénnen nur in Methode 3 eingesetzt werden.
Wie erwahnt, ist das kennzeichnende Kriterium dieser Methode, dass die undrainierte Scherfestigkeit kein
direkter Eingabeparameter sondern das Ergebnis des Stoffgesetzes ist. Dies entspricht qualitativ der Reali-
tat, in der die c, - Werte spannungsabhangig sind und dartber hinaus von den volumetrischen Verfor-
mungseigenschaften des Bodens und somit den Steifigkeiten bzw. bei elastisch plastischen Modellen von
der Form der volumetrischen FlieRflache (,Kappe") beeinflusst werden. Dies deshalb, da sich das drainierte
Volumsverhalten eines Bodens im undrainierten Fall in den sich ergebenden Porenwasser(uber)dricken wi-
derspiegelt und damit die effektiven Spannungen und in Folge die Festigkeit beeinflussen. Zusétzlich ist die
undrainierte Scherfestigkeit auch vom Spannungspfad abhangig. Sie ist (normiert mit dem effektiven Uberla-
gerungsdruck) im Allgemeinen bei triaxialer Kompression am gréf3ten und bei triaxialer Extension am ge-
ringsten (siehe z.B. [1]). Diese Unterschiede kdnnen bei direkter Eingabe der undrainierten Scherfestigkeit
nur annahernd bertcksichtigt werden und ergeben sich bei Methode 1 bei Verwendung eines hochwertigen
Stoffgesetzes ,automatisch”.

3 Tiefe Baugrube ,Nicoll Highway*

3.1 Kurze Projektbeschreibung

Zur Erweiterung des U-Bahn Netzes von Singapur wurde eine Strecke mit zwei eingleisigen Tunneln ge-
plant. Bild 1 zeigt die Baugrube fiir den Bau der Tunnel in offener Bauweise und im Hintergrund den Start-
schacht fur den bergmannischen Vortrieb unter der Bucht, sowie im Vordergrund die sechsspurige Stadtau-
tobahn. Die geplante Aushubtiefe der Baugrube betragt 33 m. Der Grundwasserspiegel liegt nahe an der
Gelandeoberkante. Der Baugrubenverbau besteht aus einer Schlitzwand, die von zehn vorgespannten Stei-
fenlagen und zwei tiefliegenden Diisenstrahlsohlen gestitzt wird. Die oberste der beiden Sohlen liegt in Ho-
he der unteren Steifenlage und wurde im Laufe des Aushubs entfernt. Es wurde abschnittsweise ausgeho-
ben und die Steifen eingebaut und vorgespannt. Ein Querschnitt der Baugrube mit den relevanten Boden-
schichten ist in Bild 3 dargestellt. Unter einer knapp 5 m méachtigen Aufflillung steht ein fast 40 m méchtiges
Paket aus marinen Tonen an. Dieses Paket wird vom sogenannten Old Alluvium unterlagert. Bei den wei-
chen Tonen handelt es sich um schluffige, organische und breiige marine Tone. Aufgrund der geringen
Durchlassigkeit der Tonschichten wird sich der Untergrund wéhrend der Baugrubenherstellung hauptséach-
lich undrainiert verhalten. Eine undrainierte Berechnung wird in diesem Fall also zwingend erforderlich.

Fill
| E - Organic Clay

M (U) - Marine Clay

33 m

F2 - Silty Clay

M (L) - Marine Clay

E - Organic Clay

F2 - Silty Clay
OA1 - Old Alluvium N3§

Bild 3: Schnitt durch Baugrube , Nicoll Highway" mit Bodenprofil
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3.2 Durchgefuhrte Finite-Elemente-Berechnungen

Fur dieses Projekt waren sowohl effektive Scherfestigkeitsparameter als auch die undrainierten Scherfestig-
keiten gegeben, so dass der Planer die Wahl zwischen Methode 1 (¢‘, ¢') und Methode 2 (c,) hatte. Normal
konsolidierten Tone folgen in einem undrainierten triaxialen Kompressionsversuch Spannungspfaden, die
dem unteren Pfad in Bild 2 entsprechen und sollten somit nicht mit einem einfachen Stoffgesetz nach Me-
thode 1 (vertikaler Pfad in Bild 2) berechnet werden. Um die Konsequenzen aufzuzeigen, werden im Fol-
genden zwei Berechnungen mit dem linear elastischen, ideal plastischen Mohr-Coulomb Modell vorgestelit.
Berechnung 1 berticksichtigt das undrainierte Verhalten der Tonschichten mit Hilfe von Methode 1 (Scher-
festigkeit aus ¢' und c' aus Tabelle 2), die auch der Planer fir seine FE-Berechnung als Grundlage der Be-
messung wabhlte, und Berechnung 2 mit Hilfe von Methode 2 (Scherfestigkeit aus ¢, = 0 und ¢, nach Tabelle
4). Die hier vorgestellte Berechnung 1 weicht jedoch in Details von der Berechnung des Planers ab, da diese
weitere Unzulanglichkeiten aufwies, auf die hier nicht eingegangen werden.

Tabelle 1: Die wichtigsten Kennwerte fir die FE-Berechnungen

Schicht Yr v E o c’ Cu
kN/m?)| [ [kN/m?] [°] [°] [kN/m?]
Fill 19 0,35 10.000 | 30,0 0,0 25,0
E 15 0,35 6.000 18,0 0,0 15,0
M (U) 16 0,35 | 400c, | 22,0 0,0 20+1,6(z-10)
F2 19 0,35 400c, 24,0 0,0 20+2(z-10)
M (L) 16 0,35 400c, 24,0 0,0 20+1,6(z-15)
E 15 0,35 400c, 18,0 0,0 15+2,3(z-10)
F2 19 0,35 400c, 24,0 0,0 20+2(z-10)
OA1l 20 0,35 7.000 32,0 5,0 0,0
OA 2 20 0,35 14.400 | 33,0 5,0 0,0
OA3 20 0,35 | 20.000 [ 35,0 10,0 0,0
Dusenstrahlsohle 16 0,35 |[150.000 0,0 0,0 300,0

In Bild 4 sind die errechneten Horizontalverschiebungen und Biegemomente der Schlitzwand und in Tabelle
2 die Steifenkrafte fir Berechnungen 1 und 2 fir den Aushubzustand 27,6 m unter GOK nach Einbau und
Vorspannung der neunten Steifenlage, verglichen. Dies reprasentiert den Bauzustand vor Einsturz der Bau-
grube. In Bild 4 sind die Messergebnisse aus einem Inklinometer, welches direkt in der Schlitzwand installiert
war, ebenfalls eingetragen. Ein Vergleich der Ergebnisse von Methode 1 und 2 zeigt klar, dass Methode 1
deutlich geringere Horizontalverschiebungen und Biegemomente liefert. Die maximalen Verschiebungen der
Verbauwand liegen mit etwa 60 mm fur Methode 1 bei nur 35 % der maximalen Verschiebungen von 170
mm fir Methode 2. Bei den Biegemomenten ist ein &hnlich groRer Unterschied zu erkennen. So liegt das
maximale Biegemoment fur Methode 1 um 50 % unterhalb des Momentes von Methode 2.

0 0

10 m 10 <\-=r:-_
Method 1 S Vethod 2
g TN g | >
£ Al s Method 1__|=> {m‘thod 2
a | [ A e {"‘"-..:
7] - %] —
o 30 a 30
/7
40 40 <N’
;Measurement
50 ' 50
-50 0 50 100 150 200 2500 -1500 -500 500 1500 2500
Horizontal wall displacements [mm] Bending moments [KNm/m]
Bild 4: Errechnete Biegelinie und Biegemomente der Schlitzwand fur Aushub 27,6 m unter GOK
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Der einzige Unterschied in den Berechnungen ist die unterschiedliche Berticksichtigung der undrainierten
Scherfestigkeit. Die ¢, - Verlaufe Uber die Tiefe sind in Bild 5 fur beide Methoden dargestellt. Die Linie fir
Methode 2 entspricht den Werten fur ¢, aus Tabelle 1, die direkt als Eingabewerte im Programm verwendet
werden. Fur Methode 1 ist die undrainierte Scherfestigkeit ein Ergebnis des verwendeten Stoffgesetzes. Fir
das Mohr-Coulomb Modell lasst sich ¢, aus den effektiven Scherparametern und den herrschenden effekti-
ven Anfangsspannungen fir eine Berechnung im ebenen Verzerrungszustand mit Hilfe folgender Gleichung
ermitteln.

c, =C-cos¢ +1(1+K,) o sing’

Der Vergleich der beiden c, - Profile erklart deutlich den Unterschied in den Horizontalverschiebungen und
Biegemomenten der Verbauwand fur die beiden Methoden. Die bis zu 60 % héheren c, -Werte als Resultat
des einfachen Stoffgesetzes (siehe hierzu auch Bild 2) im Vergleich zu den direkten Eingabewerten von c,
ergeben eine deutlich hohere Festigkeit und damit auch geringere Verschiebungen bzw. Biegemomente.
Vergleicht man hingegen die Steifenkrafte (siehe Tabelle 2) ist zwar ein Unterschied zu erkennen, dieser ist
aber nicht so deutlich und es lasst sich auch kein Trend erkennen. So liefert Methode 1 fiir die unteren Stei-
fen die hoheren Kréafte, wahrend Methode 2 fiir die oberen Steifen die héheren Kréfte liefert.

Tabelle 2:  Vergleich der errechneten Steifenkrafte

Methode 1 Methode 2
Tiefe F F
[m] [kN] [kN]
-1,00 0,00 0,00
-3,80 1145,23 1827,43
-7,30 3401,04 3894,57
-10,80 2327,62 3404,52
-14,30 2154,08 2790,44
-17,30 1381,54 1625,66
-20,30 2713,79 2357,58
-23,60 4279,21 3981,54
-26,60 6100,00 6100,00
c_u [kN/m?]
0 20 40 60 80 10C
0
Fill
AN | E
10 i
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Method 1
\
F2
— 20
E \
":E. Method 2
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30 \ -
E
40
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50
Bild 5: Vergleich der Rechenwerte fur ¢, nach Methode 1 und 2
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3.3 Schadensanalyse

Anfang April 2004 war der Bau soweit fortgeschritten, dass die Baugrube bis in eine Tiefe von 27,6 m unter
GOK ausgehoben und die neunte Steifenlage eingebaut und vorgespannt war. Anschlielend wurde mit dem
vorletzten Aushubschritt bis in eine Tiefe von 30,6 m begonnen. Dafiir musste die obere der beiden Dusen-
strahlsohlen entfernt werden. Am 20. April 2004 kam es dann zur Katastrophe und die komplette Baugrube
sturzte auf einer Lange von rund 100 m ein (Bild 1). Der Startschacht fur den bergmannischen Vortrieb blieb
nahezu intakt wahrend die sechsspurige Stadtautobahn vollstandig zerstoért wurde. Die Ursachenfindung
konzentrierte sich zu Beginn auf die mangelhafte geotechnische Berechnung mittels Finiter-Elemente-
Methode unter Anwendung des Mohr-Columb’schen Stoffgesetzes und ,Methode 1" fir die undrainierte Ana-
lyse. Obwohl, wie in obigen Abschnitten dargelegt, die vom Planer/Ausfihrenden durchgefiuihrten FE-
Analysen als nicht zielfihrend eingestuft werden missen, stellte sich in den Untersuchungen sehr bald her-
aus, dass die wesentliche Ursache flr den Einsturz der Baugrube nicht in den mangelhaften FE-
Berechnungen liegen kann.

Es zeigte sich schlussendlich, dass die Bemessung der Aussteifung der Baugrube nicht korrekt erfolgte. Die
Aussteifung erfolgte mittels Steifen aus Stahlprofilen, die Gber eine Gurtung (ebenfalls aus Stahlprofilen) mit
der Schlitzwand verbunden waren. Die Bemessung der Stahlteile erfolgte mit Hilfe des ,British Standards".
Insbesondere die Bemessung der Verbindung der Steifen mit der Gurtung war auf Grund einer Fehlinterpre-
tation der Norm nicht korrekt und hat in Zusammenhang mit Ausfuhrungsméangeln dazu gefuhrt, dass die
Verbindung der Steifen und der Gurtung mit einem Faktor von etwa 2 unterdimensioniert war. Zum Teil wur-
de die Uberbeanspruchung des Anschlusses wahrend des Baus erkannt, der konstruktiv durch eine Detai-
landerung begegnet wurde. Diese Anderung hatte ungliicklicherweise jedoch zur Folge, dass das Versagen
des Anschlusses nicht duktil sondern pl6tzlich erfolgte und somit der Spielraum fir GegenmalRnahmen dras-
tisch eingeschrankt wurde. Dies wurde schlussendlich als Hauptgrund fur das Versagen identifiziert, wobei
jedoch noch andere Faktoren eine Rolle gespielt haben. So war zum Beispiel die Einbindung der Schlitz-
wand in das Old Alluvium in diesem Bereich nicht durchgehend wie in der Planung gefordert, zuséatzlich
musste auch noch eine Aussparung in der Wand zur Durchfihrung einer Versorgungsleitung vorgesehen
werden. Das Entfernen der oberen Dusenstrahlsohle und die gleichzeitige Aktivierung der 10. vorgespann-
ten Steifenlage erfolgten ebenfalls nicht genau nach Plan. Bild 6 versucht, die Verkettung der Ereignisse
schematisch zusammenzufassen.

Fehler in der

Dimensionierung der Methode "A" Ausfiihrung
Verbindung Steife /
Quertrager
Unterschitzung der Anderung im
Kapazitit der Verbindung Wandverformungen Anschlussdetail

nicht ausreichend

Unterschatzung der Weglassen der Spreitzen
Biegemomente

Einbindetiefe der

Unterschitzung der Schlitzwand
Steifenkréfte (relativ gering)
Versagen der
Diisenstrahlsohle
9. Steifenlage iiberbeansprucht?

Versagen der
Diisenstrahlsohle und der
8. Steifenlage

Lastumlagerung
nicht moglich

Bild 6: Vereinfachte Darstellung der Verkettung der Ereignisse
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Die Havarie unter dem Bahnhofquai, Zirich

1 Durchmesserlinie Zurich, Limmatquerung

1.1 Herausforderungen
1.1.1 Geologie / Hydrologie

Das geologische Langenprofil (Bild 1) zeigt, dass die Ausfahrt der Hydroschild-TBM des Weinbergtunnels in
den Schacht Siuidtrakt im Grundwasser erfolgt. Die obere Siisswassermolasse taucht nach Westen ab und
ist Uberlagert von einer auskeilenden hart und dicht gelagerten Grundmoréane, feinkdrnigen wenig durchlas-
sigen Seeablagerungen und sehr durchldssigen Schottern. Im Ubergang Morane-Seeablagerungen sind
Blocke nicht auszuschliessen. Die Molasse weist eine ausgepragte Rinnenstruktur aus.

1
I
1
1 c
Schacht o 3
c ®© — 1 o
H_gu_ptbahnhof Sudtrakt 55 g X g
Zirich - £%5 g | 3
5E . E 1 T
25 Limmat E 1 o
N om 4 1 |
- Uberlagerung 9m  Wasserdruck 2.5 bar P
LeE T == I__n H
g o +
- : e
1 — = . ! - | . == IT_-_'_‘_
i i (AR R B, 0 o1l ~ Siltstein)/ Mergel
- i b X J_San;h?;éve—;__
Fels: Obere Siisswassermolasse . | *
Hydroschild-TBM 4—

—
Tm 24'300 Tm 24200 24.138 Tmasim

Bild 1 Hydrogeologisches Langenprofil Limmatquerung / Bahnhofquai

Der Grundwasserspiegel wurde durch Drainage unter der westlichen Ufermauer der Limmat (dauerhaft) und
mittels Filterbrunnen fir den Bau des Bahnhofs Lowenstrasse (temporar) grossraumig abgesenkt.

1.1.2 Hindernisse
Zwischen Bahnhofquai und Limmat waren anthropogene Hindernisse zu durchfahren, u.a. Schlitzwande,

Spundwéande, Ruhlwandtrager und Verankerungskorper friherer Bautatigkeiten (Bild 2). Diese wurden an-
hand von Archivunterlagen in einer spezifischen Hindernisprognose fir jeden Vortrieb zusammengestellt.

=

* Gesamtlange: 939m

Shopville

A Riuhlwandtrager S
1T

B )
N s |

390 i

Bild 2: Grossrohrschirm mit Hindernissen / Havariestrang 4

1.2 Risikomanagement
1.2.1 Sicherheitsplan

Die Lockergesteinsstrecke ist charakterisiert durch eine geringe Uberlagerung von minimal 8m, einem Was-
serdruck von >2.5 bar und der Unterquerung von Infrastrukturbauten (Unterfiihrungen Bahnhofquai, Wider-
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lager Bahnhofbriicke, Coop mit Parkgarage) mit stark unterschiedlichen Lasteinwirkungen auf den Tunnel-
vortrieb. Die Komplexitat erfordert eine detaillierte Risikoanalyse. Kernelement war die konsequente Erarbei-
tung eines graphischen Sicherheitsplanes. Ausgehend von den Fakten diente er drei Zielen: dem methodi-
schen Erkennen und Visualisieren moglicher unerwiinschter Ereignisse, der Beschreibung deren Ausléser
und Mechanismen und der Festlegung von Massnahmen. Der Sicherheitsplan wurde situationsgerecht und
iterativ mit allen beteiligten Vertragspartnern erarbeitet (revidiert) bis keine begriindeten Einwénde mehr vor-
lagen. Der worst case eines unerwunschten Ereignisses ist ein Tagbruch mit dem Ausloéser Stitzdruckverlust
durch alte Baugrubenabschliisse, geologische Unwegbarkeiten, hohe Durchlassigkeit, Ausblaser, etc. Durch
die Massnahmen Spezialsuspension, Grossrohrschirm (welcher bei einer Ortsbrustinstabilitat die Auswei-
tung zu einem Tagbruch verhindern soll), Injektionen und allfélliger Strassensperrung kann das Risiko auf
das akzeptierte Restrisiko reduziert werden.

1.2.2 Bauhilfsmassnahmen

Grossrohrschirm: Die Lange der Grossrohrschirmrohre (126m — 147m, total 943m) ergab sich aus der Not-
wendigkeit der vollstdndigen Einbindung in der Grundmorane. Der Rohrschirm wurde im Pressvortriebver-
fahren erstellt und besteht aus 6 Rohren NW 1820 und einem Rohr NW 2600. Da die Vortriebe mitten unter
der Limmat enden, missen die Micotunnellingmaschinen zurtickgezogen werden. Dazu wird die Arbeits-
kammer unter Druckluft gesetzt, die aussere Schneidradfelge des Bohrkopfs abgestossen und die Ortsbrust
nach einem Teilriickzug verzapft. Die Strange 1,2,3,4a,6 und 8 wurden ausarmiert und mit SCC C30/37 ver-
fullt. Die Zwischenraume zwischen den Vortriebsrohren wurden mit Injektionen (Kurzinjektionsborsystem
0.5m < L < 3.0m, d=64mm, Raster 0.75m, Gummimanschette als Preventer, Verdrangungsprinzip ohne
Spulriickfluss, Ventiimanschetten a=0.33m, 2-Phaseninjektion Zement / Feinzement druck- und volumenge-
steuert mit Doppelpacker) verfestigt. Ziel dieser Massnahme war die Verfestigung der Lockergesteine, um
ein standfestes und wenig durchlassiges Gewdlbe zu schaffen, damit die notwendigen Sicherheiten in Bezug
auf Ausblaser, Aufbruch und Ortsbruststabilitat fir den Hauptvortrieb sowie eine Minimierung der zu erwar-
tenden Setzungen erreicht werden konnten.

Dichtblock: Als Zusatzmassnahme resultiert zudem ein Dichtblock, einerseits flir das Einfahren der TBM in
den Schacht Siidtrakt, andererseits fir die Erddruckabfangung hinter der unbewehrten Bogenschlitzwand im
Bauzustand sowie der Einbettung der Anker, Schlitzwande und Rihlwandtrager, um deren maschinelle Ab-
baubarkeit sicher zu stellen. Die Injektionen erfolgen druck- und volumengesteuert in 3 Phasen, 1. Zement,
2. Feinzement und 3. Weichgel (nur im Schotter). Als Erfolgskontrolle wurden im Schotterbereich Drainage-
und Wasserabpressversuche durchgefihrt.

1.2.3 Ereignisbewaéltigung

Neben der Risikominimierung musste auch die Ereignisbewaltigung konzipiert und die Kommunikation bzw.
der Informationsfluss definiert werden. Der Prozess wurde wie folgt gesteuert: Definition der Leitlinien und
Vorgaben durch den Sicherheitsausschuss (strategischer Ebene); Durchfiihren von geplanten und ausseror-
dentlichen Ereignismanagementsitzungen (operative Stufe) zur Sicherstellung des Informationsgleichstan-
des, der Erarbeitung von Massnahmen sowie der Ereignisbewéltigung. Die Erreichbarkeit wurde tber eine
Alarm- und Pikettorganisation (Natel und Email) sichergestellt.

2 Havarie

2.1 Ausgangslage
2.1.1 Stand Vortrieb am 29.04.2009

Zum Zeitpunkt der Havarie am Abend des 29.04.2009 war der Vortriebsstand des ersten Stranges 4 bei Tm
30.5. Der Bohrkopf befand sich unter der westlichen Unterfilhrung Bahnhofquai und 14.5m hinter dem Dicht-
block, d.h. Maschine, Maschinenrohr und Druckschleuse befanden sich im durchlassigen, wassergesattigten
Schotter bei einem Grundwasserspiegel von ca. 4m Uber der Rohrsohle.

2.1.2 Drucktest
Vor dem ersten Einstieg in den Bohrkopf (zur Hindernisbergung oder Verzapfung der Ortsbrust) war eine
Druckprifung der Arbeitskammer durchzufihren. Aufgrund der Abhéngigkeiten im Bauprogramm und der

Verfugbarkeit der Spezialisten (Nordseetaucher GmbH) wurde durch Unternehmer und gemeinsam Baulei-
tung beschlossen die Druckpriifung bis spéatestens vor den prognostizierten Hindernissen durchzufiihren.
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Die Arbeitsanweisung wurde vorgéangig eingereicht und Gberprift. Es ging um den Nachweis der Funktionali-
tat samtlicher Installationen fiir den Uberdruck. Ein Versagen maschineller Komponenten wurde nicht in Be-
tracht gezogen. Es bestand daher kein Anlass den Kraftschluss zwischen Vortriebsrohr und Hauptpressen
zu fordern. Der Test wurde mit einem Priifdruck von 3.3 bar durchgefihrt (Bild 3).

7 t;f

Bild 3: Druckprifung im Werk bei Abnahme / Mischbodenbohrkopf

2.2 Schaden
2.2.1 Ausloser

Damit der Bohrkopf bei Ende Vortrieb zuriickgewonnen werden kann, wurde eine Microtunnellingmaschine
AVN1200 mit Extensionsschild und Schneidradfelge auf DN1800 erweitert (Bild 4). Vor dem Rickzug der
Maschine durch den erstellen Strang muss diese zur Verzapfung der Ortsbrust unter Druckluftbeaufschla-
gung in die Arbeitskammer verschoben werden. Die Druckschleuse (Personenschleuse) muss daher druck-
dicht und kraftschliissig mit den Vortriebsrohren verbunden sein. Bis zum Festsetzen des Stranges ist die
Maschine mit der Schleuse Uber ein Zuggestange verbunden. Diese Zugverbindung hat versagt wodurch der
volle Uberdruck auf die Schleuse wirken und den gesamten Strang zuriickschieben konnte.

Bild 4: Ruckziehbare Microtunnelingmaschine AVN1200

2.2.2 Auswirkung / Sofortmassnahmen

Obwohl der Strassen- und Gleisbereich mittels Tachymeter (Messintervall 30") vollautomatisch tGiberwacht
wurde konnten nach der Havarie keine Setzungen gemessen werden. Dies lag daran, dass die Gleistragplat-
ten den sich gebildeten Hohlraum tberbriicken vermochten. Durch das Fenster der Druckschleuse zeigte
sich jedoch, dass Material in den Strang eingebrochen war. Nach dem schlagartigen Zuriickschnellen der
Vortriebsrohre konnte der Vortriebsstrang um lediglich 40cm wieder zusammengestossen werden und es
musste mit einer Liicke von ca. 2.5m gerechnet werden (Bild 5). Der Bahnhofquai wurde daher umgehend
fur den Verkehr gesperrt.

2.2.3 Stabilisierung / Sicherung
Aufgrund des eingebrochenen Materials musste sich ein Hohlraum gebildet haben. Es wurde versucht die-

sen (iber die Speiseleitung des Slurrykreislaufs zu verfiillen, ohne Erfolg. Uber die Schlapperleitung konnten
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12m?® Bentonit / Zementgemischt eingepresst werden. Vom Bahnhofquai her konnten an den Gleisen und
Werkleitungen vorbei drei Bohrungen abgeteuft werden wobei ein Hohlraum bis 3.5m unter OK Terrain fest-
gestellt wurde. Dieser wurde mit Fliessmortel (0-4mm, 200kg CEM 42.5, 250kg Hydrolit, 1.6% Verflussiger,
Luftporenbildner, W/Z 0.42, 6-7N/mm? nach 3d) verfiillt. Die Riickstellproben ergaben eine ausreichende
Festigkeit fur die Freigabe des Bahnhofquais 21.5 Stunden nach der Havarie.

0.0m 408.04 OK Bahnhofplatz  20.0m 22.5m 27.5m
-15m aw
] Hohlraum &= 2. Unterfithrung
Shopville West
—— Schlitzwand SzU / S
2 ol
- e 5
<
Schacht _' e—— Fluchtweg SZU &
Sudtrakt i ] GWSP 398.50 wom I
© I,
et \&‘/ \\ ,1L1}.0m
—————— T"'———————————————————————_______éo_mﬁ_____ & i
—— e ' Se
. ~1.5m ~0.7m
Havariezone ‘
i ~9.5m !
Vortriebsstand 30.5m ———
Bild 5: Materialeinbruch in Vortriebsstrang

2.3 Restrisikouberpriufung / zusatzliche Massnahmen
2.3.1 Vortriebssystem / Gefahrdungsbilder

Im Nachgang zur Havarie wurden die Gefahrdungen und Risiken der Vortriebe des Grossrohrschirms im De-
tail analysiert. Bis zur Havarie wurde vom Unternehmer verlangt, dass die Sicherheit und Funktionalitat
durch das angebotene System (Vortrieb, Rohre, ...) sicher zu stellen ist. Erganzend zu Ausschreibung / An-
gebot wurden folgende weitere Gefahrdungsbilder definiert, welche bis dahin als akzeptiertes Restrisiko gal-
ten (sehr geringe Eintretenswahrscheinlichkeit): a) Beschadigung der Vortriebsrohre beim Durchfahren von
Hindernissen mit Material- und Wassereinbruch, b) Anfahren des Grossrohrschirms (Interventionsstrang)
durch den Hauptvortrieb mit einhergehendem Abgang der Stitzflissigkeit, Material-und Wassereinbruch in
den Strang 5, lokaler Kollaps der Vortriebsrohre (Beton, Strang vorgespannt). In beiden Fallen fihrt dies zu
einer Flutung von Schachtes / Unterquerung Sidtraktes und an der Abschnittsgrenze mdglicherweise zu ei-
nem hydraulischen Grundbruch und der Flutung der Baustelle Bahnhof Lowenstrasse.

Die Gefahrdungsbilderwurden im Rahmen des Ereignismanagements intensiv diskutiert und es galt nicht in
Panik zu verfallen und aufgrund der Erfahrung samtlichen Risiken mittels Projektdnderungen durch konkrete
Massnahmen zu begegnen. Die entscheidende Frage war dabei welche Optionen bestehen, wenn ein Ge-
fahrdungsbild eintritt. Die Notwendigkeit des kompletten Grossrohschirms mit Injektionsgew6lbe wurde als
zwingende Bauhilfsmassnahme bestétigt.

2.3.2 Abschottung Vortriebsstrang

Als Sofortmassnahme wurde fiir das Auffahren des Stranges 1 beim Unternehmer eine Abschottung bestellt,
welche betriebsbereit sein musste vor dem Ausfahren aus dem Dichtblock, damit der Strang im Havariefall
hétte geschlossen werden kdnnen. Basierend auf dem geologischen Langenprofil und den prognostizierten
Hindernissen wurde festgelegt, dass ab Tm 93 der Vortrieb mit geschlossener Abschottung erfolgen musste.
Die Abschottung wurde auf einen Einwirkung von P4 = 750 kN ausgelegt. Die Erfahrung mit der Guillotinen-
konstruktion flhrte zu einer Systemmodifikation und Umstellung auf ein hydraulisch verschliessbares Schott,
welches unter voller Belastung (Strang mit Lockergestein verflillt) innert 10 s hatte geschlossen werden kon-
nen. Herausforderung war insbesondere die Vortriebsvermessung durch den geschlossenen Schott (Bild 7).
Diese Bestellungsanderung hatte einen erheblichen Einfluss auf die Einheitspreise und das Bauprogramm.

Der Interventionsstrang 5 wurde ebenfalls abgeschottet, in einer ersten Phase bei Tm 89.5, in der zweiten

Phase am Ende des Stranges im Schacht (Bild 6). Die Zuganglichkeit in den abgeschotteten Abschnitt
musste jederzeit gewahrleistet werden.
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Nach dem erfolgreichen Unterfahren der Strangabschnitte wurden diese ausbetoniert. Praventiv wurden In-
jektionsleitungen angebracht, welche das sektorweise ausinjizieren im Havariefall erméglicht hatten.

Bild 6: Abschottung Interventionsstrang im Schacht und bei Tm 59.5
2.3.3 Notwasserhaltung

Die Frage war wie gross wiirde der Wassereinbruch sein, falls sich die Abschottung nicht vollstandig schlies-
sen lassen wurde. Das massgebende Szenario fur die Herleitung war Strang 8 (max. Druckhdhe 15m) unter
dem Coop mit Wegigkeiten entlang bestehender Hindernisse mit Verbruch in die Limmat. Das angenomme-
ne Berechnungsmodell fihrte zu einer Leckwassermenge von 450 I/s, d.h. der Schacht wére in ca. 1 h geflu-
tet worden. Es wurde daher eine Notwasserhaltung bestellt (6 Pumpen, Hubhéhe 21m) mit Abschlag in die
Kanalisation bzw. in die Limmat im Falle von gleichzeitigen intensiven Niederschlagen (Bild 7).

Bild 7: Guillotine / hydraulisches Schott / Notwasserhaltung

2.3.4 Lage und Fixierung Havariemaschine

Um die Lage der Maschine sowie die Licken im Rohrstrang zu bestimmen, konnte nur eine Methode ange-
wendet werden, welche es erméglichte aus dem bestehenden Strang heraus zu messen. Es wurde eine
6.5m lange Horizontalbohrung durch die Schleuse in die Maschine vorgetrieben und mit einer Sondenkette
der geoelektrischen Tomographie ausgeristet. Die Messungen erfolgen nachts (keine Stérstrome durch
Trambetrieb). Zur Kalibrierung der Messung wurde diese nach der Erstellung des Stanges 1 durch eine Po-
tentialmessung ergéanzt.

In die Havariemaschine konnte weder aus dem erstellten Strang hoch vom Bahnhofquai Uber einen Schacht
ein Zugang geschaffen werden. Bei der Unterfahrung des Grossrohrschirms mit dem Hydroschildvortrieb
musste damit gerechnet werden, dass der Havariemaschine absinken, sich verkanten und ins Profil hinein-
ragen konnte. Um dies zu verhindern wurde aus dem Ersatzstrang 4a der Schild freigelegt, eine Veranke-
rung angeschweisst und die Maschine "aufgehangt" (Bild 8).
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Bild 8: Injektionen abgeschlossen / Strang armiert mit angeschweisster Aufhangung

2.4 Bergung der umweltgefahrdenden Stoffe
2.4.1 Uberwachung

Kritisch fir die Umwelt konnten die Fette der Hauptlager, die Kihlflissigkeit und das Hydraulikél der Ma-
schine sein. Da unklar war, ob die Installationen im Maschinenrohr noch Intakt waren oder nicht wurde in der
Schleusenwand eine Grundwasserbeprobungsstelle eingebaut und in periodischen Intervallen Grundwasser
abgezogen. Es konnte zu keine Zeit eine Verunreinigung festgestellt werden. Die Kleinfilterbrunnen zur loka-
len Grundwasserabsenkung im Schachtbereich wurden ebenfalls beprobt, um sicher zu stellen, dass keine
Verfrachtung eintrat.

2.4.2 Einstieg in Maschine

Die Havarie bedeutete zugleich den Untergang der Maschine. Der Schadenfall war bis zur abschliessenden
versicherungstechnischen Bereinigung eine sehr langwierige Angelegenheit. Um nicht den Vorwurf man-
gelnder Mitwirkung bei der Ursachenermittiung aufkommen zu lassen wurde ein Bergekonzept fiir die um-
weltgefahrdenden Stoffe entwickelt, welches den Einstieg in die Maschine ermdglicht hatte. Nach dem
Durchschlag des Weinbergtunnels wurden durch die Tubbinge der Zwischenraum bis zur Havariemaschine
ausinjiziert und das Maschinenrohr mit einer Kernbohrung NW800 gedéffnet (Bild 9).

iy

P

Srang &

Bild 9: Bergung umweltgefahrdende Stoffe

2.4.3 Abpumpen und Verfillung der Hohlraume

Da die Position von Maschine und Maschinenrohr bekannt war, konnten die zu verfillenden Hohlraume und
die exakte Lage der abzupumpenden umweltgeféhrdenden Stoffe genau lokalisiert werden. Das Maschinen-
rohr wurde mit 43001 Zementsuspension verfillt, der Hydrauliktank (450I) vollstandig entleert, Schildextensi-
onen von Abbaukammer und Maschinenraum mit 25001 und Maschinenraum und Abbaukammer mit 1500l
ausinjiziert. Der Verfullungsgrad betrug 100%. Das Fett der Hauptlager konnte nicht geborgen werden, ist
jedoch nicht umweltgefahrdend und ist biologisch abbaubar. Mit diesen Massnahmen konnte erreicht wer-
den, dass der Havariebereich nicht in den Kataster der belasteten Standorte eingetragen wurde.
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3 Fazit

Die Analyse der Risiken mit den entwickelten Gefahrdungsbildern war korrekt aber in der Konsequenz nicht
zu Ende gedacht. Die akzeptierten Restrisiken waren allen Vertragspartnern bekannt und wurden vorbehalt-
los getragen.

Die Havarie war nicht zwingend und ergab sich erst aus der Verkettung der folgenden 3 Faktoren:

Der Drucktest am Gesamtsystem (Maschine, Maschinenrohr, Druckschleuse) hétte friihestens nach 15m
Vortrieb erflogen kénnen und spétestens vor dem ersten Einstieg in den Bohrkopf (Unterhalt, Bergung Hin-
dernissee) oder vor der Verzapfung der Ortsbrust erfolgen missen. Der Zeitpunkt wurde aufgrund des Bau-
programms und der ersten prognostizierten anthropogenen Hindernisse gewahlt. Ware der Drucktest noch
im Dichtblock durchgefiihrt worden wére es mit grésster Wahrscheinlichkeit zu keinem Materialeinbruch und
dem Verlust von Maschine mit Aufgabe des Stranges gekommen.

Zum Zeitpunkt der Drucktest waren die Vorbereitungsarbeiten zur Fortsetzung des Vortriebes im Gange,
weshalb der Druckring des Pressenstuhls nicht kraftschliissig an das zuletzt eingestossene Rohr angelegt
war, wodurch erst das Zurlickstossen des Rohrstranges moglich wurde. Die Rohrbremse war (entsprechend
der gangigen Praxis) auch nur auf hydrostatischen Druck und Stauchung des Vortriebsstranges ausgelegt
und nicht mit einer Rickhaltekralle ausgerustet. Kraftschlissig ausgefahrene Pressen oder angelegte Halte-
krallen am letzten Rohr hatten das Verschieben der Vortriebsrohre auf ein Mass beschrankt so dass keine
klaffenden Fugen mit Materialeinbruch aufgetreten waren.

Aufgrund der Tatsache des der Vortrieb im Sacklochverfahren erfolgen musste (Zurtickziehen von Maschine
und Schleuse), musste die Druckschleuse druckdicht in den Vortriebsstrang integriert und mit der Maschine
verbunden werden. Ausldser der Havarie war Maschinenbruch, d.h. Versagen des Zuggesténges zwischen
Vortriebsmaschine und Druckschleuse. Die Ursache konnte nicht ermittelt werden (Materialfehler, Montage-
fehler, ...?). Als Konsequent wurde in den folgenden Vortrieben die Sicherheit verdoppelt und vier anstelle
von zwei Zugstangen eingebaut.

Neben der Verkettung der obigen Faktoren waren aber die geographische Lage der Havarie in Langs- und
Querschnitt sowie der Zeitpunkt giinstig. Die Havarie wurde dank des Ereignismanagements und weil kein
Personenschaden zu beklagen war professionell beherrscht. Der Rohrschirm konnte fertig gestellt und der
Hydroschildvortrieb termingerecht abgeschlossen werden. Der Schaden war schlussendlich nur finanziell.
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Schadenfall im Tunnelbau im NWCH-Jura (Tagbruch Lockergesteins-
strecke Adlertunnel)

1 EinfUhrung

Der 5.3 km lange SBB Adlertunnel von Pratteln bis Liestal ist ein Bauwerk der Bahn 2000 und wurde zwi-
schen 1994 und 2000 erstellt. Der bergménnische Abschnitt setzte sich aus zwei Lockergesteinsvortrieben
bei den Portalen Nord und Siid und einem 4.2 km langen Abschnitt, der mit einer Tunnelbohrmaschine (&
12.53 m) aufgefahren wurde, zusammen (Bild 1).

Es war geplant, die ersten 70 m des bergmannischen Nord-Abschnittes mittels 7 Spiessschirmetappen zu je
10 m konventionell aufzufahren, bis sich der ganze Tunnelquerschnitt in standfestem Fels befindet.
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Bild 1: Situation mit Streckenabschnitten

Auf einer Lange von rund 70 m stand zuerst im Kalottenbereich Gehéngelehm und anschliessend Niederter-
rassenschotter an. Die Strosse und Sohle lag im Gipskeuper, wobei bis auf Hohe Sohle der Anhydrit zum
Teil bereits in Gips umgewandelt wurde. Die Uberdeckung betrug bei der ersten Etappe 7 m und bei der 7.
Etappe rund 16 m (Bild 2).

Der Ausbruch erfolgte steigend in zwei Schritten: zuerst Ausbruch der Kalotte und anschliessend Strosse
und Sohle.
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Bild 2: Langenprofil durch Lockergesteinsstrecke Nord

2 Wahl der Sicherungsmittel und Erfahrungen beim Vortrieb

Der Kalottenvortrieb erfolgte von Tm 842 bis 912 in sieben, 10 m langen Etappen mit jeweils folgendem Ar-
beitsablauf (Bild 3):

Bau des Spiessschirmes, bestehend aus 43 Spiessen. Im Abstand von 35 cm wurden in die Bohrungen von
13 cm Durchmesser je ein 13 m langer Armierungsstahl von 34 mm Durchmesser versetzt und anschlies-
send mit Mortel verpresst.

Es folgte der etappenweise Teilausbruch der Kalotte in Abschlagslangen von 75 cm, das Stellen der Ein-
baubdgen mit Verzugsgitter und Hinterfillung mit Beton.

Der Stutzkern fur die Tunnelbrust wurde nachziehend mit dem Kalottenvortrieb abgebaut. Ausserhalb der
Kernflache wurden am Anfang jeder Etappe total 5 bis 7 Brustanker (Typ GFK mit 10 Litzen a 6 mm, Lange
15 m) versetzt.

Vor dem Erstellen der jeweils ndchsten Spiessschirmetappe wurden der Kern und die Tunnelbrust mit Spritz-
beton gesichert.

Spiessschirm

= S

+—t ! Spritzbeton

/ 4 , Stitzkern

Etappenldnge 10 m

——
i

Bild 3: Arbeitsablauf
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In den ersten 3 Etappen lag das Kalottenwiderlager im Niederterrassenschotter, welcher im Kalottenfussbe-
reich vor dem Strossenaushub mit Zementsuspension injiziert wurde. In den nachfolgenden Etappen 4 bis 7
kam das Widerlager in den Gipskeuper zu liegen. Dieser prasentierte sich qualitativ besser als prognosti-
ziert, namlich als standfester, mehrheitlich trockener bis erdfeuchter Fels. Aufgrund der Harte des Gesteins
wurde dieser mit einem Schrambagger abgebaut.

Der Kalottenvortrieb blieb auf der ganzen Lange bis zum Ende der 7. Etappe ohne nennenswerten Wasser-
zufluss.

Das Kalottengewélbe wurde wahrend des Ausbruches von Anfang Oktober 1994 bis Ende Januar 1995 sys-

tematisch mittels Konvergenz- und geodétischen Messungen Uberwacht. In diesem Zeitabschnitt wurden
keine ausserordentlichen Deformationen festgestellt.

3 Erstes Tagbruchereignis
Tagbruch am Ende der Etappe 7

Der Kalottenvortrieb der 7 Etappen war am 26. Januar 1995 nach einer Vortriebszeit von rund drei Monaten
abgeschlossen.

Zwischen dem 26. und 28. Januar 1995 ereigneten sich im Firstbereich der anstehenden Tunnelbrust Nie-
derbriiche begleitet von einem konzentrierten Wasserzufluss (Bild 4). Mittels Spritzbeton wurde versucht,
diese vorwiegend im Mergel liegende Stelle zu stabilisieren.
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Bild 4: Erster Niederbruch Januar 1995

In Folge des Materialzuflusses in den Tunnel zeigte sich an der 16 m darlber liegenden Waldoberflache ein
Einsenktrichter von ca. 3 m Tiefe und einem Durchmesser von ca. 6 m (Foto 1). Durch den Einbruch strom-
ten bis zu 100 I/min. Wasser in den bis zu diesem Zeitpunkt trockenen Tunnel. Trotz eingeleiteter Massnah-
men zum geordneten Abfihren des hereinfliessenden Wassers, konnte nicht verhindert werden, dass sich
das Wasser Uber die offene Kalottensohle ergoss.
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Foto 1: Einsenktrichter an der Oberflache

Zur Erkundung der geologischen Situation vor der Tunnelbrust wurde eine 30 m lange Horizontalbohrung an
der Tunnelbrust angeordnet. Aufgrund der mit der Bohrung gewonnenen Erkenntnisse wurde beschlossen,
eine weitere, bisher nicht vorgesehene, 8. Etappe im Schutz eines Rohrschirmes konventionell aufzufahren
und erst anschliessend mit dem TBM-Vortrieb zu starten.

4  Zweites Tagbruchereignis

Am 10. Méarz 1995 waren bereits 6 m der Kalotte der Etappe 8 ausgebrochen, als plétzlich grossere Defor-
mationen des linken Kalottenwiderlagers der Etappen 6, 7 und 8 festgestellt wurden. Innerhalb von 3 Tagen
setzten sich die Widerlager bis zu 60 cm. Mit sofort eingeleiteten Injektionen der Widerlagerbereiche mit
Kunstharz wurde versucht, die Deformationsbewegung abzubremsen (Bild 5).

Datum
01.02.95 07.03.95 14.03.95 16.03.95 11.04.95 11.05.95
0 . . . . . . . . . >
Injektionen
Kalottenwiderlager
20 Setzen Micropféhle |
— 40 :\
S
O
‘E' —o—Etappe 6, QS 2
% 60 —#—Etappe 6, QS 3
% ; ——Etappe 6 QS 4
N \ —>=FEtappe 7 QS 2
)
N go —x=Etappe 7 QS 4
100
120 Y
Bild 5: Setzungen des Kalottengewdélbes
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Vier Tage spater, am 14. Marz, ereignete sich an der Tunnelbrust in Etappe 8 ein Schlamm- und Wasser-
einbruch, der wiederum einen Materialeinbruch nach sich zog. Der Tagbautrichter vom ersten Ereignis hatte
sich an der Oberflache mit diesem Einbruch vergréssert (Bild 6).

—~—vermuteter Wasserlauf

a
\\
\\\\
=\

-
-
-

S\

=\- Roh\r\sl‘chirm

Kalottenvoririeb
I Etappe

Bild 6:

Vi e ALY

Zweiter Niederbruch Méarz 1995

Fur das weitere Vorgehen wurden u.a. folgende Massnahmen beschlossen (Bild 7):

Bild 7:

Sofortmassnahmen nach 2. Niederbruch

Fassen und Ableiten des Bergwassers

Schutz der offenen Felsoberflache mit Spritzbeton vor weiterer Verwitterung

Sicherung des Kalottengewdlbes der Etappen 5 bis 8 (30 m) mittels Mikropféahlen inkl. Riickveranke-
rung mit Ankern

Wiederherstellung der Gewolbewirkung mittels Injektionen des aufgelockerten Gebirges Uber dem
Kalottenbereich Etappen 6 bis 8

Vorausinjektionen fir den weiteren Tunnelvortrieb

Nach dem Einbau der Mikropféhle konnten die Setzungen der Kalottengew6lbe gestoppt werden.
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Die Folgen des Ereignisses waren zeitliche Verzdgerungen des TBM-Vortriebes und grossere Mehrkosten.
Im Weiteren musste infolge der Setzungen die Gleisachse im Langenprofil angepasst werden.

5 Ursache des Verbruchs

Ausgangspunkt der grossen Deformationen im Marz 1995 war der Wasser- und Schlammeinbruch Ende Ja-
nuar 1995. Dabei gelangte Wasser Uber eine nicht erkannte Stérung von Uber dem First verlaufenden
Grundwasserstauer (Bunte Mergel) in den Tunnel hinein.

Dieser Einbruch hatte die Verhéltnisse im Tunnel verandert:

¢ Infolge des Wassereinbruches wurden die Kalottensohle und somit auch die Auflagerbereiche der
Kalottenbdgen durchnasst.

e Der Felskérper tiber dem Sicherungsgewolbe wurde durch die Deformationen soweit zerriittet, dass
nur noch mit einer reduzierten Gewolbewirkung gerechnet werden konnte und die Kalotte mit maxi-
maler Last beansprucht wurde.

e Nach dem Erstellen der Rohrschirmdecke zur zusatzlichen 8. Etappe wurde das aufgeweichte Mate-
rial im mittleren Kalottensohlenbereich ausgeraumt, was ebenfalls zu einer Schwachung des Kalot-
tenwiderlagerbereichs flhrte.

Als Ursache kommen zwei mdgliche Mechanismen in Frage:

) Lokaler Grundbruch der Kalottenauflager in einem infolge der Durchndssung eher als Lockergestein
denn als Fels zu bezeichnenden Gebirge
(2) Ausbildung eines Gleitkreises vom Kalottenfusswiderlager zur neu ausgebrochenen Mittelrampe

Neben der Verschlechterung der Gebirgseigenschaften hat sich auch die Einwirkungsseite ungtnstig entwi-
ckelt.

Mit zunehmender Deformation hat sich die Qualitat der Uberlagerung verandert. Die nach dem Verbruch
durchgefuhrte Injektionskampagne Uber der Kalotte hatte gezeigt, dass das Gebirge infolge der Deformatio-
nen komplett zerrittet war. Dies fiihrte dazu, dass mit laufender Deformation die Scherkréfte fiir die entlas-
tende Gewdlbewirkung sukzessive abnahmen, die Auflast auf das Kalottengewdlbe und damit die abzutra-
gende Gewolbekraft stetig zunahm.

Einwirkung

Vor dem Verbruch und vor den grossen Deformationen ist das zweidimensionale Bruchkdrpermodell an-
wendbar (Bild 8).
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Bild 8: Bruchkérpermodell nach Terzaghi
(=S N (Z N (2
Belastung Kalottengewdlbe P= f_tg’;( (5)) : (1 — g Mtan(e )'(5)) +q-ettn( )(5)

Bei einer Uberlagerung von 15 m und mit den charakteristischen Kennwerten (y = 21 kN/m®, @ = 25 °, ¢ =
30 kN/m? 2 = 1.0) der Deckschichten errechnet sich eine Vertikallast auf das Gewolbe von p = 145 kN/m?®.
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Mit der Breite B = 10.5 m ergibt dies eine Belastung auf das Kalottenauflager von rund 1‘500 kN/m‘ pro
Laufmeter in Langsrichtung.

Mit zunehmender Deformation und der damit verbundenen Zerriittung des Gebirgskorpers tGber dem Tunnel
hat sich auch ein immer grosserer Lastanteil auf das Gewdlbe abgesetzt; im Maximum bis auf die komplette
Uberlagerung.

Aus der Uberlagerung von 15 m ergibt sich eine Belastung von p = 15 m x 21 kN/m?®. Bei einer Kalottenbreite
von rund 13 m betragt die Belastung auf das Kalottenwiderlager in diesem Fall mit A = 2'050 kN/m' rund 40
% mehr als bei reduzierter Last bei Gewélbetragwirkung.

Wesentlicher Aspekt war, dass sich die charakteristischen Felskennwerte der trockenen und standfesten
Tunnelsohle infolge des Zuflusses von Wasser massgeblich verschlechterten (Tabelle 1). Man kann u.a. da-
von ausgehen, dass sich die Kohasion von anfanglich 300 - 450 kN/m? auf einen Wert unter 50 kN/m? redu-
zierte.

Tabelle 1: Felskennwerte

] C' [kN/m?] y=21-22 kN/m°
Bemessungswerte ,trocken* 20-25 300 - 450
Geschétzte Werte nach Durchndssung 20-25 0-50

Tragfahigkeit des Auflagers:

Die Tragfahigkeit des Auflagers wird mit zwei Betrachtungen abgeschétzt:
(1) Gleitkreis von der Kalottensohle zur mittigen Rampe

(2) Lokaler Grundbruch unter dem Kalottenauflager

Die Gleitkreisberechnungen erfolgten mittels gangigen Berechnungsmethoden.

F

u
Kalottensohle ’L‘

Auflager
Kalottengewdlbe

Mittelrampe

Bild 9: Gleitkreis

Der lokale Grundbruch wurde auf der konservativen Betrachtung durchgefiihrt, dass sich infolge der Was-
sereinwirkung der Fels komplett verwittert, d.h. anndhernd zu Lockermaterial verandert hatte.
Die Sicherheit gegen Grundbruch kann dann z.B. nach Brinch Hansen ermittelt werden.

F

u
Kalottensohle I I

Auflager
Kalottengewdlbe

Mittelrampe

Bild 10: Grundbruch

Im Bild 11 sind die Berechnungen in Abhangigkeit der Kohésion zusammengefasst dargestellt. Massgebend
ist dabei der lokale Grundbruch.
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Die Betrachtung zeigt, dass im urspriinglichen Zustand (Fels, standfest, unverwittert) mit einer Kohasion von
300 - 450 kN/m” die Sicherheit gegen Grundbruch gegeben ist. So betragt die Sicherheit gegen Grundbruch
bei einem unteren Kohasionswert von 300 kN/m? rund 1.7. Reduziert sich jedoch die Kohasion infolge der
raschen Verwitterung stark, so ist die notwendige Sicherheit nicht mehr gegeben. Beispiel: bei ¢' = 50 kN/m?
ist Bruchwiderstand F nur noch ca. ein Drittel der wirkenden Belastung.
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Bild 11: Traglast Auflager

6 Zusammenfassung und Lehren

Der beschriebene Schadenfall zeigt, wie sich eine vermeintlich sichere Ausgangslage durch ein vergleichs-
weise kleines und immer wieder zu erwartendes Ereignis im Untertagbau (Niederbruch 1) innert weniger
Wochen zu einem grossen Ereignis entwickeln kann. Eine nicht erwartete Durchnassung hat das anfénglich
standfeste Felsmaterial in ein Bodenmaterial umgewandelt, das seine Fundationsaufgaben nicht mehr mit
der nétigen Sicherheit wahrnehmen konnte. Der Verlust der Kohasion und die damit verbundene Zunahme
der Deformationen des Kalottengewdlbes und der Lasterh6hung hat zu einer Verkettung ins Negative ge-
fuhrt.

Die massgeblichen Punkte, die — im Nachhinein betrachtet — zu wenig beachtet wurden, waren:
e Berucksichtigung eines Geféhrdungsbildes ,lokaler Einbruch* mit den Folgen einer méglichen Bau-
grundverschlechterung (,was ware wenn..?")
o Weiter zu fassende Sensitivitatsanalyse; frihzeitiges Erkennen, dass ein Kohasionsverlust zu gros-
sen Schéaden fuhren kénnte.
e Bessere Einschéatzung der sich reduzierenden charakteristischen Kennwerte wahrend dem Bau, ins-
besondere nach dem ersten Ereignis

Als positive Punkte bemerkt werden dirften, dass dank der Langstragwirkung des steifen Kalottensiche-

rungsgewdlbes ein grosserer Verbruch vermieden werden konnte und dass die sofort in die Wege geleiteten
Massnahmen wie Mikropféahle-RUckverankerungen sich rasch stabilisierend ausgewirkt haben.
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PATHOLOGIES DES PIEUX REALISES A LA TARIERE CONTINUE

1 Introduction

La tariére continue a fait son apparition sur le marché frangais dans les années 70%, en présentant certes de
nombreux avantages par rapport au pieu traditionnel, mais aussi beaucoup de potentialité de défauts d’exé-
cution.

Afin de pallier ces gros risques, Messieurs D. SAGE et K. BOLLINGER ont mis au point le procédé STARSOL®
qui fait son apparition chez SOLETANCHE BACHY au milieu des années 80. Cette innovation, qui a révolu-
tionné en France I'histoire de la tariére continue, est d'ailleurs a l'origine de « la tariére type 3 » telle que décrite
dans le fascicule 622.

Depuis cette époque, et aprés avoir analysé et éliminé certaines pathologies récurrentes propres a la tech-
nigue de la tariére continue, le procédé STARSOL®n’a cessé d'évoluer et de se renouveler : foreuses de plus
en plus puissantes, mise au point de béton permettant la mise en place de cages d’armatures grande hauteur,
tableaux de bord numériques, prix d’innovation Vinci pour I'invention du pieu rainuré T-pie en 2015.

2 Des inconvénients de la tariere continue vers les avantages du pro-
cédé STARSOL®

Les pieux a tariére continue sont regroupés sous 3 familles : Type | (sans enregistrement de paramétres),
Type Il (avec enregistrements de parameétres, mais sans tube plongeur) et Type Il (avec enregistrements de
parameétres et tube plongeur).

Pour chaque type, le principe de base reste le méme : une vis sans fin (tariére), portée par une foreuse rotative,
est enfoncée dans le sol jusqu’a la profondeur visée par le calcul. Le diamétre de la vis correspond au diamétre
du pieu a réaliser. La tariere est ensuite remontée en extrayant le terrain tandis que le béton est pompé au
travers de I'ame de la vis pour étre injecté en pied de tariere. Une cage d’armature peut ensuite étre descendue
dans le béton encore a I'état frais.

2.1 Inconvénients de la tariére continue

Dans le cadre des familles type | et Il, la tariére était a I'origine munie d’'un bouchon en pied qui est expulsé
par le béton lui-méme pour étre laissé en fond de pieu. Malheureusement, les types | et Il présentent les aléas
suivants :

- Probleme d'expulsion de la plaque en pied avec risque de montée en pression du béton et donc for-
mation de bouchon dans le circuit de bétonnage.

- Absence de coupe de sol et de courbe de bétonnage, mal remplacées par des enregistrements de
parameétres peu transparents.

- Remontée de la tarieére au bétonnage réalisée sans contrble de vitesse. La tariére peut étre remontée
trop vite par rapport au volume béton injecté, et le flt du pieu risque donc d’'étre discontinu (« pieu
coupé »). En type ll, ce risque est légérement atténué — sans étre totalement écarté — par I'affichage
du volume béton injecté dans la cabine de 'opérateur.

2.2 Avantages du procédé STARSOL ©

L'évolution majeure du procédé STARSOL® (type llI+) par rapport au type Il est
de proposer un tube plongeur télescopique intégré a 'ame de la tariére et dis-
posant de 2 lumiéres latérales a sa base ainsi que des dents de forage a sa
pointe. Le procédé STARSOL® présente ainsi les avantages suivants :
- Plus aucun probléme d’expulsion du bouchon a I'amorcage du béton-
nage (pilotage par vérins).
- Plus aucun risque de coupure (sécurité de 1,50 m = longueur de téles-
copage).
- Un bétonnage meilleur en compacité.

Ces avantages ont permis au procédé de bénéficier d’'un cahier des charges
particulier®, validé par une cinquantaine d'essais de chargement statique*, per-
mettant d'une part d’optimiser les coefficients de dimensionnement et autorisant
d’'autre part la mobilisation de contraintes supérieures dans le béton.

Figure 1 : Pied STARSOL ®
avec tube télescopé.

Le procédé STARSOL® présente en plus I'avantage d’étre novateur en termes de transparence de réalisation :
- La position du tube plongeur est connue a tout instant par mesure visuelle de la course des vérins qui

le pilotent.
- Les parametres du pieu sont édités en direct par une imprimante embarquée, les rendant infalsifiables.
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Figure 2 : Séauence de réalisation d’'un pieu STARSOL ©® Figure 3 : Outil pied de tariere STARSOL ®

3  Evolution du matériel

La premiére foreuse STARSOL® a vu le jour en 1984 sur un porteur Fundex. Cette marque avait été choisie
pour deux raisons principales :

- Le porteur Fundex était, a I'origine, congu pour réaliser des pieux battus et vissés moulés, qui nécessi-
tent la présence, en haut du mat, d’un marteau ou d’une téte de rotation treés lourds. Il était donc néces-
saire de répondre a cette contrainte par un porteur trés stable avec un centre de gravité le plus bas
possible.

- Afin d’améliorer la stabilité du porteur, ce dernier était équipé de 4 stabilisateurs sur patins, permettant,
lors des déplacements, de lever les chenilles de la foreuse pour changer de direction sans altérer la
plateforme de travail ni les implantations.

Ce concept de porteur était donc parfaitement adapté au procédé STARSOL® qui impose une téte de rotation
alourdie par les vérins servant a manipuler le tube télescopique de bétonnage.

3.1 Caractéristiques de la premiéere foreuse STARSOL  ® 8000
- Porteur FUNDEX F12
- Couple de rotation : 8 tm
- Profondeur de forage : 20 m maxi
- Pull down : Néant; Pull up : 52 tonnes
Enregistreur de parametres analogiques ENBESOL®
Diametres de forage : 420 a 920 mm

..ummm%

Figure 4 : A gauche, p re-
miére génération d’enre-
gistreur Enbesol ®

HEEG® C - : Figure 5 : A droite, Fo-
reuse STARSOL ® 8000
sur porteur F12.
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3.2 Caractéristiques de la derniére-née des foreuses STARSOL  ®: la F5000

Trente ans aprés la mise en route de la premiere foreuse, la derniére-née de la
famille STARSOL® vient de voir le jour dans les ateliers d'IHC (ex Fundex).
Cette foreuse n’'est autre que la plus grosse foreuse de tariere continue jamais
construite :

- Porteur IHC F5000

- Couple de rotation : 50 tm (sur toute la hauteur de forage).

- Profondeur de forage : 50 m maxi

- Pull down : 60 tonnes; Pull up : 200 tonnes

- Enregistreur Enbesol®/Dialog

- Diameétre de forage : 520 a 1 520 mm

Figure 6 : A droite, Foreuse
STARSOL ® F5000.

tion .

3.3 Performances actuelles

Les foreuses STARSOL® actuelles, grace a leur puissance (couple de rotation, pull down et conception de
téte de forage), sont capables de forer dans des terrains rocheux trés durs comme l'attestent les rapports de
forages du chantier de LGV Contournement Nimes-Montpellier (2015) :

o s | P
PO S —— [y — = | reewe—— r————— s e
e »oru oy .

EEE

00

Figure 8 : Enregistrements de pieux ancrés de 10 m dans un calcaire de Figure 9 : Téte de
module E » = 200 a 500 MPa. rotation  nouvelle
génération.

Figure 10 :

Carottage de fond
de pieu ancré dans
un calcaire a 400
MPa de module E .
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4  Pathologies des pieux a tariere continue

4.1 Mise en place d’armatures

La principale difficulté inhérente a la technique de la tariére continue est la mise en place de la cage d’arma-
tures aprés bétonnage. En effet, cette phase impose un certain nombre de conditions de mise en ceuvre
indispensables a sa réussite.

4.1.1 Béton préconisé pour la bonne mise en ceuvre de cages d’armatures :

- Cages longueurs < 15 m = Béton S4 slump <21 cm.
- Cages longueurs > 15 m = Béton S5 slump > 21 cm (Béton autoplacant).
La rhéologie requise est de 3 h pour les armatures grandes longueurs.

4.1.2 Dispositions constructives des armatures :

Les armatures sont assemblées par soudures avec raidisseurs en fer
plat permettant de réaliser des soudures par cordons sur les aciers fi-
lants qui vont rigidifier 'ensemble de I'armature et permettre la manu-
tention, le levage, et la mise en ceuvre dans le pieu.

4.1.3 Vibreurs d’armatures :

Le vibreur, mis en place en téte de cage d’armatures, doit étre propor-
tionné au diametre, a la longueur et au poids de la cage de fagon a
transmettre I'énergie vibratoire au fond de la cage d'armatures sans
détruire sa téte.

Figure 11 : Stock de cages d’armatures
adaptées a la vibration.

4.1.4 Nature du sol

La nature du sol est I'élément déterminant & la bonne mise en ceuvre
de I'armature aprés bétonnage d’un pieu. En résumé, seules les ar-
giles et certaines marnes ne nécessitent pas de dispositions particu-
lieres pour la bonne mise en ceuvre d’armatures grandes longueurs.
Tous les autres types de sols, sous nappe ou non, peuvent poser
probléme ; c’est pourquoi I'entreprise SOLETANCHE BACHY a, de-
puis 'avénement du procédé STARSOL®, travaillé a I'analyse des dif-
férentes causes d’échecs de mise en ceuvre d’armatures, toutes liées
a I'essorage du béton.

Il ressort de cette analyse trois causes majeures de ce phénomene :
- La charge de la colonne de béton que constitue un pieu crée une
pression interstitielle qui provoque la chasse de I'eau présente dans
le béton vers le sol.

- Les sols perméables favorisent la chasse de I'eau du béton dans le
sol.

- Les sols qui ont un fort taux d’absorption capillaire sont un facteur
aggravant a I'essorage du béton dans les pieux.

Figure 12 : Cage coiffée d'un vibreur en
cours d'équipement.

4.1.5 Starsolithe :

Les multiples échecs de mise place d’armatures a leur niveau prévu ont conduit I'entreprise Soletanche Bachy
a étudier différentes solutions pour éviter I'essorage du béton dans les sols sensibles.

La Starsolithe® a vu le jour en 1993 sur I'ouvrage de la Croix Verte & Avignon. |l s’agit en fait d'un colloide dont
les molécules tres fines enrobent et emprisonnent celles de I'eau dans le béton.

Cet « ajout », mis en ceuvre dans le béton, permet donc d’éviter I'essorage du béton par la chasse de I'eau
dans le sol. De cette facon, le béton garde ses caractéristiques d’ouvrabilité pendant la période nécessaire a
la mise en place de I'armature dans le pieu.

Cette innovation, qui a été améliorée depuis, a permis la mise place d’armatures de 34 ml (nouveau record)
sur le chantier du Havre NORGAL en 2011.
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4.2 Claquage du sol

Le phénomeéne de claquage lors de la réalisation d'un pieu peut
se produire lorsque les caractéristiques d’'un sol ne permettent
pas a ce dernier de supporter la pression de la colonne de béton
d’'un pieu en cours de bétonnage ou fraichement terminé. Pour
observer ce phénomeéne, ces sols de natures argileuses ou argilo-
sableuses doivent présenter des caractéristiques pressiomé-
triques faibles (pl < 0,3 MPa) et se trouver a une profondeur sou-
vent supérieure a 8-10 m sous le niveau du TN comme nous
avons pu le constater sur le chantier de MONTOIR de BRE-
TAGNE(44) GDF en 20009.

?

Substratum dur

4.2.1 Description du phénoméne.

Aucune difficulté ni anomalie ne sont a relever lors du forage qui
peut étre trés rapide (vitesse d’environ 150 m/h) compte tenu des
caractéristiques de sol.
Le claquage du sol est lié a la phase de bétonnage, mais peut
intervenir en trois temps :
- En cours de bétonnage, le foreur constate, sur son écran
Enbesol®, une chute brutale de la pression de béton qui
traduit la chute de la colonne de béton du pieu par le cla- Substratum dur
qguage du sol quelques meétres plus bas.
- Alafin du bétonnage, la colonne de béton du pieu, frai- @
chement coulé, descend subitement sur plusieurs metres
entrainant un éboulement de la paroi du pieu.
- La mise en place de la cage d’armature peut également
déclencher le claquage du sol par un effet de piston sur
le béton qui descend alors au rythme de la descente de
la cage d’armatures. G ==

4.2.2 Observations et analyse Substratum dur

A la suite des premiéres difficultés rencontrées en @920 mm sur

le chantier de MONTOIR de BRETAGNE(44), des essais ont ét¢  Figure 13 : Schématisation du

réalisés en @620 mm avec succes. Les seules anomalies relevées  probléeme de claquage du terrain.

sont intervenues lors de la mise en place de I'armature ou I'effet

piston sur le béton s’exerce avec les mémes effets gu’en @920 mm. En revanche, nous n’avons pas constaté
de claquage en @620 mm lors du bétonnage, ce qui laisse & penser que la pression liée a la charge du béton
sur les parois du pieu est inférieure en petit diameétre grace a un effet de « silo ». Le frottement du béton sur
les parois du pieu ainsi que la faible section du pieu limitent la pression sur les parois du forage des niveaux
inférieurs du pieu.

4.2.3 Solutions mises en ceuvres

Sur les hauteurs de terrains en cause (18 m), les pieux @920 mm ont été équipés de gaines perdues mises
en place préalablement a l'aide d’'une grue équipée d'un vibrofonceur, et ensuite réalisés en STARSOL® a
l'intérieur des tubes.

Concernant les pieux @620 mm, il a été mis en ceuvre, aprés bétonnage, une virole métallique provisoire d'une
longueur de 2 m en téte de pieux, afin de réaliser un complément de béton pendant la mise en ceuvre de
'armature, en veillant a ce que le béton ne descende jamais sous le niveau de la gaine métallique.

Les essais par réflexion et par transparence imposés par notre cahier des charges ont validé la conformité
des pieux.

Le seul inconvénient de cette solution palliative reste le survolume de béton constaté sur ces pieux aux envi-
rons de 40%.
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4.3 « Liquéfaction » du sol lors du forage

Cette pathologie, rencontrée notamment sur le chantier du Havre TOTAL en 2011, est certainement la plus
dangereuse des malfagons liées a la tariere continue car tres difficile a déceler lors de la réalisation d’un pieu.

4.3.2 Phénomeéne physique

Cette malfacon trouve sa source pendant le forage du pieu ;
I'action de rotation de la tariere dans un terrain sensible a pour
effet de mettre en mouvement ce sol a la périphérie des pales
de la tariere. Cette rotation entraine la liquéfaction du sol par
son mélange avec I'eau de la nappe en son niveau supérieur.
On pourrait comparer ce phénoméne a l'action du mélange
d’un yaourt avec une petite cuillére.

Ce facteur est souvent aggravé par la présence d’'un substra-
tum difficile a forer sous cette couche sensible, ce qui va en-
trainer la prolongation du forage dans le temps, et donc ac-
centuer le phénomeéne.

A la fin du forage, aucun signe visible sur le graphique de per-
foration, ni aucune observation depuis la plateforme de tra-
vall, de cette poche de matériaux liquéfiés formée pendant le
forage ne viennent alerter du danger que constitue cette si-
tuation pour le futur pieu.

Le bétonnage peut alors commencer et se poursuivre
jusqu’au niveau de la zone arisque, ou la densité du matériau
liquéfié proche de celle du béton ne va pas engendrer de
baisse de pression de bétonnage qui pourrait alerter le foreur
d’'une anomalie de bétonnage.

C’est a cet instant que le mélange du béton avec le terrain est
inévitable et va provoquer une striction voire une coupure
franche du pieu. Le bétonnage se poursuit ensuite jusqu’au
niveau de la plateforme, sans alerte visuelle en téte de pieu,
car ce dernier a retrouvé son diametre nominal de forage sur
sa partie supérieure hors nappe.

Cette non-conformité peut aussi étre aggravée lors de la des-
cente de I'armature, qui provoque naturellement un mouve-
ment du béton de I'extérieur du pieu vers l'intérieur de la cage
d’armatures et favorise donc I'entrainement du matériau liqué-
fié au centre du pieu mais aussi dans les niveaux inférieurs
du pieu.

Seule I'analyse fine du rapport de sol et I'adaptation
des modes de forage et bétonnage peuvent éviter
cette non-conformité.

4.3.1 Conditions de sols favorables a la « li-
quéfaction »

Les terrains sensibles a la « liqguéfaction » lors du fo-
rage d’'un pieu sont souvent des argiles vasardes ou
sables vasards dont les caractéristiques pressiomé-
| triques (pl) n’excédent pas 0,5 MPa (SPT < 8), avec
la présence d’'une nappe phréatique proche du ni-
veau du TN (environ 2 m).

Figure 1 4 : Exemple de pieux coupés suite a
la « liquéfaction » du sol.

Niveau de nappe

Substratum dur

Substratum dur

Substratum dur

Figure 15 : Schématisation du probléme
de liquéfaction du sol lors de la réalisa-
tion d’un pieu en tariere continue.
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4.3.3 Solution palliative

La solution retenue pour éviter ce probléme a été d’augmenter le volume de béton mis en ceuvre a partir du
niveau inferieure de cette zone a risques en marquant un arrét de la remontée de la tariére jusqu’a obtenir la
résurgence du béton sain en téte de pieu avant de remonter la tariére jusqu’a la surface du sol, afin de s’as-
surer d’avoir évacué tout le matériau liquéfié présent dans cette poche.

Figure 1 6 : Séque nce permettant de chasser le terrain liquéfié lors du bétonnage

4.4 Pieux en présence d’'une nappe artésienne

4.4.1 Conditions hydrogéologiques

L'artésianisme est un phénoméne qui se produit lorsqu’une nappe sous pression trouve un passage vers un
milieu de moindre pression (I'air ambiant par exemple). La nappe est généralement piégée sous une couche
imperméable et pentue, qui crée cette charge hydrostatique de I'eau. Lorsque I'outil de forage perfore la
couche imperméable, I'équilibrage des pressions fait migrer I'eau par la colonne de forage jusqu’a la surface
du sol.

En théorie, le coulage du béton devrait refermer peu a peu I'ouverture créée et donc diminuer le débit d’eau.
La pression de béton vient compenser la pression d’eau de maniére a contenir cette derniére sous I'horizon
imperméable.

En pratique, si la Niveau-deTiappe &
formulation du bé-

ton n'est pas assez
COhéSiVe, Ia Iai' Niveau de

nappe a

tance du béton ne pression P1
peut compenser,
par sa densité, la
pression de la
nappe en charge
qui va migrer dans
le béton par déla-
vage de la laitance
jusqu'a la surface
du sol.

Figure 1 7 : Conditions favorable & un phénoméne

Figure 1 8 : Schématisation
de la remontée d’eau au tra-
vers du f(t de béton

d’artésianisme.

4.4.2 Les symptdmes observés en cas d’'artésianisme.

Aucune observation particuliere n'est relevée en début de forage, jusqu’a
ce que le front de forage perce la couche imperméable qui emprisonne
la nappe en pression. C'est alors qu'une arrivée d’eau est constatée en
téte de forage sur la section de la tariére.

Le bétonnage se déroule normalement jusqu’a son terme. A l'issue de
ce dernier, dans un délai qui peut aller de quelques secondes a quelques
minutes selon la pression de la nappe en présence, une « cheminée »
d’eau se crée au centre du pieu avec un débit de plus en plus important
au fil du délavage du béton frais.

Figure 19 : Observation
de la remontée d’eau en
téte de forage.
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4.4.3 Solution palliative de mise en ceuvre

Il est important de limiter la remontée d’eau en sur- | Po<P1=Po+HmCE

face, et donc linondation de la plateforme de tra- [ P1<nhxPoids volumique béton |
vail, par la réalisation du forage le plus rapidement
possible. La puissance des foreuses Starsol® et la
performance de leurs outils de forage permettent
un enfoncement rapide de la tariére ; on parle de

vissage de la tariére dans le sol.

Figure 21 : Configu ration avec béton +
Starsolithe-R ® permettant de reprendre la
pression de nappe.

5 Bibliographie

[

En cas de faible pression de la nappe artésienne, la charge de
la colonne de béton du pieu peut endiguer le phénoméne et ce
n'est qu'a la mise en place de la cage d’armatures que la re-
montée d'eau est constatée ; cette derniére trouve alors son
passage le long des filants pour migrer jusqu’a la surface du
sol et provoque le méme délavage du béton, mais cette fois
autour des filants d’armatures.

A noter qu'a la seule lecture des enregistrements de para-
métres, aucune anomalie n'est détectable. Seule I'observation
des événements en téte de pieu pendant et aprés son exécu-
tion permet de déceler le phénoméne d'artésianisme.

Figure 20 : Enregistreme nts de parametres
sur un pieu ayant subi un artésianisme

Pression P1
i |

LE BETON NE SE DELAVE PAS ET SA
CHARGE PERMET DE CONTRER LA
PRESSION DE LA NAPPE

Le bétonnage est ensuite la phase qui permet de couper
le phénoméne d’artésianisme, a condition que la charge
compléte du béton s’'applique et pas seulement la charge
d’eau comprise dans la formule.

Nous avons donc testé I'ajout de Starsolithe® (voir para-
graphe 4.1.5) dans le béton qui crée une cohésion de ce
dernier et empéche le délavage de la laitance.

Ces essais ont été concluants sur le chantier de MAS-
SIEUX (01) en 2014 ou les pieux sécants du puits ont
donné entiére satisfaction, et surtout sur celui du TGV
Tours-Bordeaux (sur l'ouvrage VIA 2507 Le Palais),
comme en témoignent les rapports d’auscultations so-
nigues des pieux de l'ouvrage.

Figure 2 2 : Pieux sécants réalisés avec Starsolithe -R®

de contrble.
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Versicherungsfalle: kleine Ursache - grosse Wirkung

(Der Vortrag und die Notizen beleuchten nur einzelne Aspekte und stellen keine vollstandige Abhandlung
dar.)

BiI 1)

1 Baugrund
Vor Baubeginn muss der Bodenaufbau bekannt sein. Dazu bedarf es einer fachgerechten Bodenerkundung.

Die SIA 267, 2013 verlangt in Artikel 0.3.1:

Projektierung und Ausfuhrung von Bauwerken des Erd-, Grund- und Spezialtiefbaus miissen unter der
Leitung qualifizierter Fachleute erfolgen. Deren Kenntnisse und Erfahrungen in Geologie, Hydrogeologie,
Geotechnik, Baustoffkunde, Statik, Konstruktion, Baupraxis und weiteren relevanten Fachgebieten miissen
der Bedeutung und der Komplexitat des Bauvorhabens entsprechen.

In der Praxis erleben wir immer wieder, dass Architekten, Gartenbauer, Bauunternehmer, Aushubunterneh-
mer, Statikingenieure, Systemlieferanten oder Bauherren selbst Baugruben planen oder gar ohne Planung
ausfuhren.

Eine Konstellation, die der SIA gerecht werden wirde, ware zum Beispiel
— Geotechniker, Aushubunternehmer
— Geologin, Bauingenieurin, Aushubunternehmer

Die SIA 118, 2013 verlangt sodann in Art. 5 ein hinreichend klares Projekt. Wobei der Bauherr vor der Aus-
schreibung die drtlichen Gegebenheiten, insbesondere die Beschaffenheit des Baugrundes und der beste-
henden Bausubstanz, entsprechend den Anforderungen der auszufiihrenden Arbeit ermittelt.

Oft hat der Bauherr direkt einen Vertrag mit den Planern und/oder Bauleitung abgeschlossen. So kbnnen
diese im Verhaltnis zu Dritten (Bauunternehmern etc.) zu Hilfspersonen des Bauherrn werden und sollten
auch Kenntnisse von den Vertragen haben, die zwischen dem Bauherrn und den Unternehmern abge-
schlossen werden.

Denn hat ein Bauherr (oder eine Hilfsperson des Bauherrn) einen Mangel oder Schaden mitverschuldet, so
sind die Nachbesserungskosten zwischen Unternehmer und Bauherr angemessen zu verteilen. Dabei kann
der Bauherr seine Hilfspersonen belangen oder sogar die gesamten Schadenkosten von seiner Hilfsperson
einfordern. Siehe dazu hinten ,Solidarhaftung”.

Im Schadenfall wird von den baubeteiligten Planern oder Unternehmern oft argumentiert, dass sie kein Ver-
schulden zu tragen haben, da sich das Baugrundrisiko verwirklicht habe.
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Definition Baugrundrisiko:

“Ein in der Natur der Sache liegendes, unvermeidbares Restrisiko, das bei Inanspruchnahme des Baugrun-
des zu unvorhersehbaren Wirkungen bzw. Erschwernissen, z.B. Bauschaden oder Bauverzégerungen fih-
ren kann, obwohl derjenige, der den Baugrund zur Verfligung stellt, seiner Verpflichtung zur Untersuchung
und Beschreibung der Baugrund- und Grundwasserverhaltnisse nach den Regeln der Technik zuvor voll-
standig nachgekommen ist, und obwohl der Bauausfiihrende seiner eigenen Priifungs- und Hinweispflicht
nachgekommen ist.” [1]

Trifft dies bei einem Schadenfall zu, ist die Bauwesen- und die Bauherrenhaftpflichtversicherung umgehend
zu informieren.

2 Wichtige Gesetze

2.1 Schweizerisches Strafgesetzbuch (StGB)
—  Art. 227 Verursachen einer Uberschwemmung oder eines Einsturzes
— Art. 229 Gefahrdung durch Verletzung der Regeln der Baukunde

Im Gesetzestext wird dann prazisiert, dass es sich hierbei um die anerkannten Regeln der Baukunde
handelt. Wann der ,,Stand der Wissenschaft* zu den ,anerkannten Regeln der Baukunde" wird, ist nicht
exakt zu definieren.

Meist geht man davon aus, dass die Normenwerke die ,anerkannten Regeln der Baukunde* definieren.
Dies ist aber nicht immer zwingend der Fall. Z.B. wenn Normen veraltet sind und die neuen Normen
noch nicht erarbeitet resp. verdéffentlicht wurden.

— Art. 117 Fahrlassige Tétung
— Art. 125 Fahrlassige Korperverletzung
2.2 Bauarbeitenverordnung, BauAVv

Das Einhalten der Bauarbeitenverordnung wirde sehr viele Graben- und Baugrubeneinstiirze vermeiden.
Leider kennen viele Baubeteiligte diese Vorschriften nicht und geféahrden dadurch sich selbst und andere
Personen.

Oft werden in den Vertragen die SIA Normen 102ff. oder die SIA 118 vereinbart. Darin wird die Einhaltung
der Bauarbeitenverordnung abgemacht.

— SIA 102ff, 2014, Art. 1.2.51 Arbeitssicherheit
Bei der Erbringung seiner vertraglichen Leistungen gewabhrleistet (siehe SIA 118, Art. 104) der Beauf-
tragte die Sicherheit der am Bauwerk Beschéftigten, indem er als Arbeitgeber die einschlagigen Sicher-
heitsvorschriften (insbesondere VUV und BauAV) einhalt und mit den Arbeitgebern anderer Betriebe, de-
ren Arbeitnehmer auf der Baustelle tétig sind, die erforderlichen Absprachen trifft (VUV, Art. 9, Abs. 1).

— SIA 118, 2013, Art. 104 Sicherheit der am Bauwerk Beschaftigten
Unternehmer und Bauleitung sind bei der Erfullung ihrer Aufgaben verpflichtet, die Sicherheit der am
Bauwerk Beschaftigten zu gewahrleisten. Auf die Sicherheit ist Ricksicht zu nehmen: schon bei der Pro-
jektierung und bei der Vertragsgestaltung, dann bei der Festlegung des Bauvorganges, insbesondere
der Reihenfolge der Arbeitsablaufe, und schliesslich bei der Ausfiihrung der Arbeiten. Der Unternehmer
trifft die notwendigen Schutzmassnahmen zur Unfallverhiitung und Gesundheitsvorsorge. Er wird dabei
von der Bauleitung unterstitzt.

Einzig die SIA 106, 2007 (Ordnung fir Leistungen und Honorare der Geologinnen und Geologen) wurde
noch nicht revidiert und beinhaltet somit diesen Passus nicht.

Massgebende Artikel in der Bauarbeitenverordnung [3] 5. Kapitel: Graben, Schachte und Baugruben:
— Art. 55 Allgemeines

! Graben, Schachte und Baugruben sind so auszugestalten, dass niemand durch herabfallende oder abrut-
schende Massen gefahrdet wird.
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% Graben, Schachte und Baugruben von mehr als 1,5 m Tiefe, die nicht verspriesst werden, sind gemass Ar-
tikel 56 abzubdschen oder durch andere geeignete Massnahmen zu sichern.
% Graben und Schachte miissen so erstellt werden, dass die lichte Breite, im Sohlenbereich gemessen, ein
sicheres Arbeiten gewahrleistet. Sofern der Graben firr das Verlegen von Leitungen begangen werden muss,
hat die lichte Breite des Grabens zu betragen:

a. mindestens 40 cm plus das Aussenmass der Leitung (Nennmass plus Wandstarken);

b. ab einer Grabentiefe von 1 m: mindestens 60 cm.
* Die Breite des Arbeitsraumes in Baugruben muss in jeder Bauphase mindestens 60 cm betragen.
® Grabenrander mussen bei Spriessungen auf eine Breite von mindestens 50 cm oder bei Béschungen auf
eine Breite von mindestens 1 m horizontal frei gehalten werden.
6 Deponien von Aushub- und Baumaterial sind so zu erstellen, dass niemand geféhrdet wird.
! Treppen und Leitern in Schachten und Baugruben missen im vertikalen Abstand von maximal 5 m mit
Zwischenpodesten unterbrochen sein. Leitern mussen versetzt weitergefiihrt werden.
® Gegen das Uberfahren von Graben-, Gruben- und Schachtrandern sowie Boschungskanten sind im Be-
reich von Fahrbahnen und Kippstellen die erforderlichen Massnahmen zu treffen, namentlich durch Ge-
schwindigkeitsbegrenzungen, geeignete Verkehrsfiihrung mit Signalisationen, Abschrankungen und Radab-
weisern.

— Art. 56 Bdschungen
! Die Bdschungsneigungen sind der Standfestigkeit des Baugrundes anzupassen.
2 Wird die Standfestigkeit des Baugrundes durch Witterungseinflisse wie starke Niederschlage oder Tauwet-
ter beeintrachtigt, sind geeignete Massnahmen zu treffen.
% In Sprengfels sowie in homogenem Fels, der mit mechanischen Geréaten abbaubar ist (z. B. Sandstein oder
Mergel), kénnen die Wande senkrecht ausgebildet werden.
* Es muss ein Sicherheitsnachweis erbracht werden, wenn:
a. die folgenden Verhéltnisse zwischen Senkrechte und Waagrechte nicht eingehalten werden kénnen:
1. héchstens 3 : 1 bei gutem verfestigtem, standfestem Material,
2. hoéchstens 2 : 1 bei massig verfestigtem, jedoch noch standfestem Material,
3. hoéchstens 1 : 1 bei rolligem Material;
b. die Hohe der Boschung mehr als 4 m betrégt;
c. die Boschung voraussichtlich durch Fahrzeuge, Baumaschinen oder Materialdepots zusatzlich be-
lastet wird;
d. Hangwasser zutritt oder der Boschungsfuss sich im Grundwasserbereich befindet.

3 Zu den wichtigsten Versicherungen beim Bauen

Die nachfolgenden Ausziige sind den Versicherungsbedingungen (Musterbedingungen) des Schweizeri-
schen Versicherungsverbandes entnommen [2]. Die verschiedenen Versicherungsgesellschaften haben
teilweise abweichende eigene allgemeine Bedingungen.

Eine Versicherung deckt vieles, doch kann der Deckungsumfang nicht unbeschréankt sein. Nachfolgend wer-
den einige Deckungsausschlisse erwahnt, die gravierende finanzielle Folgen mit sich bringen kénnen.

3.1 Bauwesenversicherung

Nicht versichert sind:

— Schaden durch normale Witterungseinfliisse

— Aufwendungen zur Behebung von Méngeln

— Schaden, die durch den Haftpflichtversicherer eines an der Erstellung des Bauwerkes Beteiligten, des-
sen Interessen auch im Rahmen dieses Vertrages mitversichert sind, ibernommen werden missen.

Nicht ersetzt werden:

—  Mehrkosten, die durch Anderung der Bauweise oder dadurch entstehen, dass mit der Wiederherstellung
Verbesserungen gegeniiber dem Zustand unmittelbar vor dem Schadenereignis vorgenommen werden
(z.B. Kosten fur Baugruben- bzw. Hangsicherungsmassnahmen, die nicht vorgesehen waren, jedoch
nach einem Baugrubeneinsturz oder infolge Instabilitédt des Baugrundes nachtraglich ausgefihrt werden
mussen)

— Kosten, die auch ohne Schaden hatten aufgewendet werden mussen (Ohnehinkosten; siehe dazu hin-
ten, Ziffer 4.4)
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3.2 Bauherrenhaftpflicht-Versicherung

Nicht versichert sind:

— Anspriche aus Schaden als Folge von Erschiitterungen und Setzungen, die ohne ein aussergewoéhnli-
ches Ereignis im Rahmen des geplanten Bauablaufes entstanden sind. Versichert sind demgegeniiber
Riss- und Setzungsschéaden als Folge eines unvorhergesehenen und plétzlich eingetretenen Ereignis-
ses, das auf ein Fehlverhalten eines am Bau Beteiligten zurtickgeht (Unfallereignis mit Haftpflichtigem).

— Die Haftpflicht fiir Schaden, deren Eintritt vom Versicherten mit hoher Wahrscheinlichkeit erwartet wer-
den musste. Dasselbe gilt fir Schaden, die im Hinblick auf die Wahl einer bestimmten Arbeitsweise,
zwecks Senkung der Kosten oder Beschleunigung der Arbeit oder Vermeidung von Vermdgenseinbus-
sen in Kauf genommen wurden, wie so genannte Ohnehinkosten (z.B. Verzicht auf notwendige Baugru-
bensicherung).

3.3 Betriebshaftpflicht-Versicherung

Die Haftpflichtversicherung Ubernimmt den Vermoégensverlust, den der Versicherungsnehmer dadurch erlit-
ten hat, dass er berechtigte Anspriiche Dritter befriedigen muss. Sie lehnt auch unberechtigte Ansprtche fur
den Versicherungsnehmer ab (Rechtsschutzfunktion). [8]

Nicht versichert sind:

— Anspriche auf Erfullung von Vertrdgen oder an deren Stelle tretende Anspriiche auf Ersatzleistung we-
gen Nichterfullung oder nicht richtiger Erfillung, insbesondere diejenigen fir Mangel und Schaden, die
an dem vom Versicherungsnehmer oder seinem Auftrag hergestellten oder gelieferten Sachen oder ge-
leisteten Arbeiten infolge einer in der Herstellung, Lieferung oder Arbeitsleistung liegenden Ursache ent-
standen sind (= Ausschluss der unternehmerischen Risiken; Gewahrleistungsschaden);

— Die Haftpflicht fir Schaden, deren Eintritt vom Versicherungsnehmer, seinem Vertreter oder von Perso-
nen, die mit der Leitung oder Beaufsichtigung des Betriebes betraut sind, mit hoher Wahrscheinlichkeit
erwartet werden musste. Dasselbe gilt fir Schaden, die im Hinblick auf die Wahl einer bestimmten Ar-
beitsweise, zwecks Senkung der Kosten oder Beschleunigung der Arbeit oder Vermeidung von Vermo-
genseinbussen in Kauf genommen wurden,;

— Anspriche aufgrund einer vertraglich Gbernommenen, Uber die gesetzlichen Vorschriften hinausgehen-
de Haftung oder wegen Nichterfullung gesetzlicher oder vertraglicher Versicherungspflicht
(In einzelnen Vertragsbedingungen werden die vertraglichen Bestimmungen der SIA dem Gesetz gleich
gestellt).

3.4 Berufshaftpflicht-Versicherung

Wichtig: In der Berufshaftpflicht-Versicherung von Planungsbiiros sollte immer auch die Zusatzdeckung
~Schaden und Mangel* an Bauten enthalten sein und dies mit einem gentigend hohen Betrag, mindestens
Fr. 1 Mio. In den Musterbedingungen der Haftpflichtversicherung fir Architekten sowie Bau- und Gebaude-
technik-Ingenieure ist diese wichtige Zusatzdeckung in den ,Zuséatzlichen Allgemeinen Bedingungen® (ZAB)
zu den AVB der Betriebshaftpflicht-Versicherung enthalten.

Nicht versichert sind:

— Die Haftpflicht aus der Ausfiihrung von Arbeiten im Rahmen von Planergemeinschaften, an denen der
Versicherungsnehmer beteiligt ist.

— Anspriche aus Schaden und Mangeln an Bauten und/oder Anlagen infolge von Bodenbewegungen.
Dieser Ausschluss gilt nicht, wenn angemessene Bodenuntersuchungen durchgefiihrt und erforderliche,
sich daraus ergebende bauliche Sicherungsmassnahmen ergriffen wurden.

Eine Bodenuntersuchung ist dann nicht erforderlich, wenn darauf aufgrund der bestandenen Verhaltnis-
se und/oder bereits vorhandener, fur das geplante Bauvorhaben verwendbare Ergebnisse aus Bodenun-
tersuchungen fir andere Bauobjekte nach sachverstandigem Ermessen verzichtet werden konnte.

4  Spezielles

4.1 Nutzungsvereinbarung

Akzeptierte Risiken sind unter Nennung von Ausmass und Kostenfolge mit den Auftraggebenden bzw. mit
der Bautragerschaft zu vereinbaren und in der Nutzungsvereinbarung zu dokumentieren.
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Geotechnische Risiken diurfen nur unter Berlcksichtigung der besonderen Bestimmungen der Beobach-
tungsmethode akzeptiert werden. [10]

4.2 Normale Witterungsverhaltnisse

In der Bauwesenversicherung werden Schéden infolge normaler Witterungsverhaltnisse nicht gedeckt.
Dieser Ausschluss tragt dem Umstand Rechnung, dass voraussehbare Naturereignisse nicht durch eine
Versicherung gedeckt werden, sondern in die Bauplanung einfliessen miissen. Gedeckt sind hingegen
Schaden infolge unvorhersehbarer Ereignisse bzw. aussergewohnliche Witterungseinflisse.

Reine fir den Bau unglinstige Witterungsverhaltnisse sind noch lange nicht aussergewéhnlich!

In der Literatur wird oft gesagt: ,Unvorhersehbar seien Witterungsverhaltnisse mit denen man im Durch-
schnitt nur alle 15 oder 20 Jahre zu rechnen brauche.“[6]

Was bedeutet dies konkret am Beispiel vom Gebiet Zirich / Fluntern.

Zurich / Fluntern:

Wiederkehr- Wiederkehr- Konfidenz-
periode wert intervall
[Jahre] [mm/Tag] [mm/Tag]

2 48.2 (446 - 526)
5 63.2 (563 - 715)
10 75.8 ( 64.5 90.9)
20 00.4 (723 - 1176)
30 100.0 (76.2 - 136.8)
50 113.6 (814 - 1695)
100 135.1 (887 - 2335) 4]
(Tabelle 1)

Die maximale Tagesregenmenge in Zirich / Fluntern betrug im 2015: 55.3 mm (14. Juni).
Der Wert von 30 mm pro Tag wurde im 2015 5x Uberschritten. [5]

Die im 2015 maximal gemessene Tagesregenmenge von 55.3 mm entspricht einer Wiederkehrperiode zwi-
schen 2 und 5 Jahren.

Ein aussergewohnliches Ereignis ware es erst ab einer Tagesregenmenge von ca. > 80 mm.

Ob eine Bauwesenversicherung bei diesem Vorfall Deckung gewéahren wirde ist somit fraglich.

Es ist eher davon auszugehen, dass die Baugrube auf diese anfallende Regenmenge hin ausgelegt sein
sollte.

4.3 Solidarhaftung

Wenn fur den gleichen Schaden mehrere haften, kann der Geschadigte wahlen, bei welchem Haftpflichtigen
er die Gesamtschuld einfordern will. [7]

4.4 Ohnehinkosten (Ausschluss in den Versicherungsbedingungen)

Darunter versteht man Anspriiche im Zusammenhang mit unvermeidbaren und eingesparten Kosten. Die
Kosten, die fiir eine ordnungsgemaésse Erstausfiihrung des Bauvorhabens unvermeidbar anfallen (Projekt-
kosten), gehen zu Lasten des Bauherrn, selbst wenn mit diesen Kosten nicht gerechnet wurde.

Die Beweislast fur die Ohnehinkosten liegt beim Unternehmer. [9]

4.5 Abmahnung

Eine Abmahnung sollte folgende Elemente beinhalten:

— Klare Beschreibung des fehlerhaften Zustandes, resp. des fehlerhaften Untergrundes

— Aussage uber Folgen/Konsequenzen

— Hinweis darauf, dass keine Haftung fiir die Qualitat der Arbeit Gbernommen werden kann.

Der Besteller sollte schriftlich bestatigen, dass er die Abmahnung zur Kenntnis genommen hat und trotzdem
auf seine Ausfuhrungsvariante besteht.

Achtung: Eine Abmahnung schitzt nicht vor zivil- und strafrechtlichen Ansprichen von Dritten!
Eine Abmahnung ist also dann untauglich, wenn durch das mangelhafte Werk Leib und Leben gefahrdet
sind und Sachschéaden bei Dritten verursacht werden kdnnen.
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