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Ungeankerte Stitzbauwerke der ASFINAG — Erfahrungen und Vor-
gangsweise

1 Einfuhrung

Die Trassierung von Verkehrswegen im alpinen Raum war und ist mit besonderen Herausforderungen ver-
bunden. So gilt es, Hohenunterschiede zu Uberwinden, Berge mit Tunneln zu durchdrtern, Straen und
Schienenwege in Unterflurtrassen zu fihren, Téaler, Kreuzungen und Flisse mittels Briicken zu tGberwinden
und Bebauungen auszuweichen. Dies alles sollte unter der Préamisse, mdglichst wenig wertvollen landwirt-
schaftlich nutzbaren oder Siedlungsgrund zu beanspruchen und die Eingriffe in den Lebensraum von Pflan-
zen und Tieren gering zu halten, realisiert werden. Mit der Ausweitung der Siedlungen haben sich diese An-
spriiche noch verstarkt und wachsen damit auch die Aufgaben an die Planer.

Dadurch wurde fiir die Anlage von Verkehrswegen eine gro3e Zahl an Stiitzbauwerken erforderlich. Eine
Vielzahl dieser Bauwerke hat mittlerweile ein betrachtliches Alter erreicht. Das Zusammenwirken von Alte-
rung und teilweise unterschatzten EinwirkungsgréRen hat dazu gefiihrt, dass diesen Bauwerken eine erhéh-
te Aufmerksamkeit geschuldet ist und eine Reihe von Stutzbauwerken verstéarkt werden musste. Der Bruch
von zwei Elementen der Stiitzmauer an der Hauptmautstelle in Schénberg im Zuge der A13 Brenner Auto-
bahn im Jahr 2012 war der Ausldser einer intensiveren Beschéaftigung mit ungeankerten Stutzbauwerken.

Bild 1: Nachgeankerte Stitzmauer an der A13 Brenner Autobahn

2 Ereignis Stiutzmauer Schonberg an der A13 Brenner Autobahn

2.1 Das Ereignis und die Folgen

Am 20. Méarz 2012 um ca. 05:15 Uhr in der Friih kam es vor der Hauptmautstelle Schénberg an der A13
Brenner Autobahn in Richtung Brenner zu einem folgenschweren Ereignis. Zwei Teile der dortigen Stiitz-
mauer haben dem Druck des Hangs nicht mehr standgehalten und sind umgestirzt. Jedes dieser Elemente
ist 9 m lang und uber 6 m hoch. Einen deutschen Sattel-LKW hat es unter den umgestiirzten Mauerteilen
begraben. Der Lenker des Sattelzuges konnte leider nur mehr tot aus dem Fahrzeug geborgen werden.

Bild 2: Mauerbruch an der Hauptmautstelle Schénberg der A13 Brenner Autobahn



2.2 Ursachenforschung und Sanierung

Fur die genaue Erhebung der Ursachen sind namhafte Experten mit der Erstellung eines Befundes und der
Ausarbeitung von Gutachten beauftragt worden. Wie das bei Ungliicken oft der Fall ist, haben auch hier
mehrere Dinge eine Rolle gespielt. Es beginnt bei der statischen Berechnung mit einer unzureichenden An-
nahme des Erddruckes, der Fehleinschatzung der Lagerung des Fundamentes, setzt sich fort bei Ausfih-
rungsméangeln und endet mit der unbericksichtigten Wirkung des Wassers bei der Durchstrémung des Erd-
koérpers.

Nach den Erstsicherungsmaflinahmen und der Planungen wurde die Wiederherstellung durch die endgdlti-
gen MalRnahmen wie dem Betonieren der Vorsatzschale, dem Aufspannen der Anker und der Wiederherstel-
lung der Mauer bei den beiden umgefallenen Elementen komplettiert. Letztlich sind noch Larmschutzele-
mente montiert worden, um die Reflexionen zur Wohnsiedlung gering zu halten. Damit wurde die ungeanker-
te Stutzmauer zu einer Ankerwand umgebaut.

565 m

h=45m

Bild 3: Mauerquerschnitt und fertig saniertes Bauwerk mit La&rmschutzelementen

Die gewonnenen Erfahrungen und Erkenntnisse aus den detaillierten Untersuchungen konnten in der Folge
auf die bestehenden Stitzwande angewandt werden. Dies hat zu einer Reihe von statischen Nachrechnun-
gen, zu geodatischen Beobachtungen, zum Teil zu bautechnischen Verstarkungen von Mauern aber auch zu
einer intensivierten Bauwerksiberwachung und zur Einleitung von Forschungsprojekten gefihrt.

3 Bauwerkstiberwachung in Osterreich

3.1 Vorschriften zur Bauwerkstberwachung

Fir die Bauwerksiiberwachungen gibt es in Osterreich die RVS ,Richtlinien und Vorschriften fiir das Stra-
Renwesen* der Reihe 13.03, in der die Uberwachung, Kontrolle und Priifung von Kunstbauten geregelt ist.
Im Speziellen ist die RVS 13.03.61 auf die ,Nicht Geankerten Stitzbauwerke" anzuwenden. Publiziert wer-
den diese von der FSV, der Forschungsgesellschaft StraRe — Schiene — Verkehr. Der Verein dient der For-
schung und Férderung im Strafl3en-, Schienen- und Verkehrswesen mit dem Ziel, die Anwendung von For-
schungsergebnissen in der Praxis durch die Festlegung einheitlicher technischer Standards zu erreichen. Er
ist eine Vereinigung von unabhangigen, ehrenamtlich tatigen Fachleuten fur Planung, Bau und den Betrieb
von Verkehrsanlagen. Wesentlich ist, dass die RVS’ en im Regelfall vom Bundesministerium fur Verkehr, In-
novation und Technologie, also dem ,bmvit", fur den Bereich der Bundesstralen (Autobahnen und Schnell-
stral3en) mittels Erlass fur verbindlich erklart werden.



13.03.01 Monitoring von Brucken und anderen Ingenieurbauwerken 2012
13.03.11 Stralenbricken 2011
13.03.21 Geankerte Stitzbauwerke 2013
13.03.31 StralRentunnel — Baulich Konstruktive Teile 2013
13.03.41 Straentunnel— Betriebs- und Sicherheitseinrichtungen 2014
13.03.51 Wegweiserbriicken 2013
13.03.61 Nicht geankerte Stitzbauwerke 2010
13.03.71 Larmschutzbauwerke 2016
13.03.81 Wannenbauwerke 2016

Tabelle 1: Vorschriften zur Bauwerksiiberwachung in Osterreich

3.2 Anwendungsbereich und Bewertungssystem

Die RVS 13.03.61 ,Nicht Geankerte Stitzbauwerke" wurde im Jahr 2010 erstmalig veréffentlicht. Das heif3t,
dass es fir diese Bauwerke vor 2010 keine Prufvorschriften gegeben hat. Fir den Stral3enerhalter ist es es-
sentiell wichtig, fur alle Prifungen und Kontrollen samtlicher Bauwerke in seinem Erhaltungsbereich einen
Pruf- und Kontrollplan evident zu halten.

Zu Uberwachen sind samtliche nicht geankerten Stitzbauwerke wie Steinmauerwerk, Trockenmauerwerk,
Raumgitterwande, Gabionen, Winkelstutzmauern, Schwergewichtsmauern, Pfahlwadnde und Konstruktionen
mit Bewehrter Erde ab einer H6he von 1,50 m.

Die Beurteilung erfolgt in Anlehnung an das 0sterreichische Schulnotensystem von 1 — sehr guter Zustand
bis 5 — schlechter Zustand. Dabei werden sowohl das Gesamtobjekt und auch die einzelnen Bauteile wie
das Gelande, die Konstruktion, Randbalken, das Entwasserungssystem und sonstige Ausristrungen wie
Verkleidungen, Leiteinrichtungen, Gelander etc. bewertet.

Beispielsweise beschreibt eine Objektbewertung der Note 3 mittelschwere Schéden, die keine Einschran-
kung der Tragfahigkeit zur Folge haben. Es sind Anzeichen einer Verminderung der Gebrauchstauglichkeit
bzw. Dauerhaftigkeit des Bauwerkes zu erkennen. Die Instandsetzung sollte mittelfristig in Angriff genom-
men werden, um die Gebrauchstauglichkeit bzw. Dauerhaftigkeit auf das geplante Mal3 anzuheben.

4  Das Forschungsprojekt SIBS

4.1 Ausgangspunkt des Forschungsprojektes

Bis vor einigen Jahren haben Stitzbauwerke noch als ,gutmiitige” Bauwerke gegolten. Dies drickt sich auch
dadurch aus, dass die Prifvorschrift in Osterreich fiir nicht geankerte Stiitzbauwerke erst im Jahr 2010 in
Kraft getreten ist. Mit dem Bruch der Mauer an der Mautstelle in Schénberg und den daraufhin in Gang ge-
setzten Untersuchungen der Vorgange, der Nachvollziehung der Berechnung, Bemessung und der Ausfih-
rung haben wir heute einen Wissensstand, der uns zumindest Gewissheit dartiber gibt, dass Stutzbauwerke
einer gewissen Konstruktionsart und Grofe einer vermehrten Aufmerksamkeit bedurfen. Im Folgeschluss ist
es wichtig, weitere Erkenntnisse der Wirkung dieser Konstruktionen zu erhalten und vor allen Dingen den
Baulasttragern und den verantwortlichen Experten Instrumentarien in die Hand zu geben, den Zustand der
Bauwerke richtig zu bewerten. Nicht weniger wichtig ist es, Indizien fur den Verlust von Tragsicherheit recht-
zeitig zu erkennen und einzuschatzen, um ebenso rechtzeitig gegensteuernde MalRhahmen einleiten zu
kénnen.

Im einfachen Fall der Bewertung von Mauerverdrehungen und Mauerverschiebungen muss sich der Ingeni-
eur auch intensiv mit der Frage beschaftigen, ob diese Formanderung nur mit der Einstellung des Kraf-
tegleichgewichtes zwischen den aktiv wirkenden Erddruckkraften und den sich aufbauenden Widerstands-



kraften zu tun hat oder ob sich im inneren System des Bauwerkes Schaden manifestiert haben. Dies ist des-
halb schwer zu erkennen, weil sich die tragende Hauptbewehrung der Wand an der erdbedeckten Seite be-
findet und damit nicht zuganglich ist.

Finanziert wird das Forschungsprojekt maRgeblich liber die Forschungsférderungsgesellschaft, den OBB
und der ASFINAG.

T Institut fiir Ingenieurgeodisie
und Messsysteme (IGMS)

Institut for
BODENMECHANIK
und GRUNDBAU

SIBS

Sicherheitsbewertung
bestehender
Stutzwéanden

Grazm AI I AESTN N INSTITUTE
OF TECHNOLOGY

TOMORROW TODAY

Bild 4: Forschungsprojekt zur Sicherheitsbewertung bestehender Stiutzwéande

4.2 Inhalte und Ziele des Forschungsprojektes

Ziel dieses Forschungsprojektes ist es, neue Methoden fiir die Zustandsbewertung zu entwickeln. Der ge-
plante strategische Zugang sieht zwei Schritte, die Grobdetektion und die Detailuntersuchung vor.

Bei der Grobdetektion soll der Umstand genutzt werden, dass sich Schaden an Stitzmauern bzw. deren
Versagen durch Deformationen wie z.B. Neigungsanderungen, Relativ-Verschiebungen oder Risshildungen
ankindigen. Ausgehend vom Deformationsbild wird Uber eine Sensitivitatsanalyse auf mogliche Schadens-
ursachen geschlossen. Dabei ist daran gedacht, die Ist-Aufnahmen — sofern technisch méglich — durch mo-
derne Scangerate wahrend der Vorbeifahrt zu machen. Die flachenhafte Untersuchung einer grof3en Anzahl
von Stltz- und Futterwénden soll hierdurch ermdglicht werden.

Die aus der Grobdetektion eruierten Verdachtswande werden in der Sensitivitats- und Schadensanalyse mit-
tels numerischer Simulationen — kombiniert mit weiteren Detailuntersuchungen der Elemente Wand, Anker,
Boden vertieft untersucht. In einem GrofRversuch sollen die Untersuchungsmethoden verifiziert und wesentli-
che Einflussgrof3en untersucht werden. Das Forschungsprojekt sieht die Entwicklung, Kombination und Ana-
lyse dieser Verfahren und Methoden vor und erstellt als Ergebnis ein Gesamtkonzept zur Untersuchung vor-
handener Stitz- und Futterwande.

Die wesentlichen Ziele kdnnen wie folgt umrissen werden:
¢ Entwicklung einer schnellen Methode mittels einer Grobdetektion und Schadensanalyse, um Stitz-
wande mit kritischen Zustanden zu selektieren.
* Verbesserung der Zustandserfassung sicherheitsrelevanter Grof3en wie z.B. des Erddruckes und der
Wandneigung, sowie die Forcierung der Entwicklung neuer Verfahren zur Korrosionsanalyse tieflie-
gender Bewehrung oder einer Sensitivitdtsanalyse bei Ankern.



» Zusammenstellung einer Praxisempfehlungen in Erganzung zu vorhanden Richtlinien.

5 Vorgangsweise im Streckenbereich der ASFINAG

5.1 Erhebung kritischer Stitzbauwerke im Bestand

Die Gutachten zum Mauersturz an der Hauptmautstelle Schonberg haben mannigfaltige Erkenntnisse zum
Vorgang, den Wirkungsweisen und den Interpretationen von Verformungen von Stitzkonstruktionen ge-
bracht. Es hat jedenfalls bewirkt, dass den Stiitzmauern die notwendige Beachtung geschenkt wird, um zu-
kunftig solche oder @hnliche Ungliicke mit vielleicht tragischen Folgen zu vermeiden. Die intensive Beschaf-
tigung mit dem Thema und die Einleitung von Forschungsvorhaben sollte dazu fiihren, dass wir die interakti-
ve Wirkungsweise zwischen Stitzkonstruktionen, dem Erdkérper und der Wirkung des Wassers besser ver-
stehen und auch Instrumente entwickeln, die abnormes Verhalten rechtzeitig detektieren. Dies gibt uns die
Méoglichkeit, korrigierend einzugreifen und die Bauwerke in sicherem Zustand zu bewahren.

Nachdem wir wissen, dass Forschungsvorhaben erstens Zeit brauchen, bis sie ausreichend definiert sind
und in weiterer Folge brauchbare Ergebnisse liefern und es auch Zeit braucht, bis Forschungsergebnisse in
die Anwendungstauglichkeit kommen und in die Landschaft der Vorschriften Eingang finden, war es fur die
ASFINAG notwendig, relativ rasch einen praxisnahen Zugang zum weiteren Umgang mit den Stitzbauwer-
ken zu finden.

Die ASFINAG hat unmittelbar nach Abarbeitung des Schadensfalles in Schonberg Uberlegungen gestartet,
wie mit den nicht geankerten Stitzbauwerken zeithah umgegangen werden kann. Dazu wurde eine Arbeits-
gruppe mit der Bearbeitung des Themas beauftragt und mit externer Begleitung eine akzeptable Methode flr
das weitere Vorgehen mit den Mauern gesucht. Um die kritischen Bauwerke mdglichst schnell zu erkennen,
sind die Mauern nach einigen wenigen und leicht handhabbaren Kriterien priorisiert worden. In die héchste
Prioritat, also die Prioritat 1, sind Mauern eingeflossen, die héher als 4 Meter sind, einen Abstand zum Fahr-
bahnrand haben, der geringer ist als die Hohe der Mauer, vor 1993 geplant bzw. vor 1995 errichtet wurden
und als Winkelstitzmauer, als Spornmauer oder als Kombination dieser beiden Typen konzipiert wurden.

Fur die Beurteilung der einzelnen Objekte wurden einerseits die Objektdaten (Konstruktionsart, Abmessun-
gen, Autobahnnéhe, etc.) recherchiert und andererseits anhand der vorliegenden Unterlagen folgende funf
Bewertungskategorien fir Stitzbauwerke der Prioritatsstufe | aufgestellt:

» Unterlagen

» Monitoring

» Untergrund
Statik (Nachrechnung)
¢ Bauwerkspriifung (gem. RVS)

5.2 Festlegung der MaRnahmen

Aus den gewonnenen Erkenntnissen, der Untersuchung des Bestandes mit der Kategorisierung und Priori-
sierung und der Bewertung von Stitzmauern und Fligelmauern wurden MalRnahmen in verschiedenen Rich-
tungen abgeleitet. Dies sind statische Uberprifungen, intensiviertes Monitoring, Bauwerksertiichtigungen,
Festlegungen im Planungshandbuch der ASFINAG und die Beschreibung und Beauftragung von For-
schungsprojekten.

Am Beispiel der Stiitzmauer ,Laaer Berg“ an der A23 mit einer Beurteilungsnote von 5 waren Sofortmal3-
nahmen einzuleiten. Bei der Mauer handelt es sich um ein relativ schlankes Bauwerk aus Stahlbeton mit ei-
nem Sporn in etwa auf halber Hohe und einem weit auskragenden, luftseitigen Fundament (siehe Bild 4
Skizze rechts). Auf Bild 4 rechts oben sieht man die erste Abstlitzungsmafinahme mit Holzstempeln, um der
Mauer zu zusatzlicher Festigkeit zu verhelfen. In weitere Folge wurde das Bauwerk dann mittels Rickveran-
kerung dauerhaft instandgesetzt.

Zusétzlich zu den 6sterreichischen Vorschriften wie den Normen, den Regelwerken der RVS (Richtlinien und
Vorschriften fir den StraRenbau) und von technischen Standards verschiedenster Fachgruppen hat die AS-
FINAG auch interne Regelwerke entwickelt. Dazu gehort die Reihe der technischen Planungshandbiicher. In
diese haben neben vielen anderen Regulativen auch Konstruktions- und Ausfiihrungsdetails von Stiitzmau-



ern Eingang gefunden. Dies ist auch ein Ergebnis aus der intensiven Beschaftigung mit den ungeankerten
Stitzbauwerken.

6 Résumé

Stitzbauwerk — Erdkdrper — Griindung — Hangwasser — Verkehrsbelastung ist ein integratives und interagie-
rendes System, bei welchem sich die einzelnen Teile riickkoppelnd beeinflussen. So fuhrt z.B. eine steife
Lagerungsbedingung zu erhéhten Erddriicken, das Hangwasser und die Drainagierung haben Auswirkungen
auf die Belastung, der Verkehr auf die Verdichtung und so weiter. Dies bedeutet, dass in der Berechnung
und in der Konstruktion auf die tatsachlichen, in der Natur vorgefundenen Verhéaltnisse eingegangen werden
muss.

Die Grindungsverhaltnisse sowie die Verschiebungs- und Verdrehungsmdglichkeiten der Stitzbauwerke
sind mit der Berechnung und Konstruktion so abzugleichen, dass zwischen den Annahmen der Modellierung
und der Ausfiihrung keine Diskrepanzen bestehen, da dies unmittelbare Folgen fiir das Gesamtsystem hat.

Eine hohe Bedeutung aus den letzten Erfahrungen wird geeigneten Priif-, Uberwachungs- und Kontrollmég-
lichkeiten zugesprochen. Dies lasst sich bei Neubauten noch besser realisieren als im Bestand. Nachdem
jedoch an den Verkehrswegen eine grof3e Menge an Stiitzbauwerken vorhanden ist, fokussiert das Interesse
auf Uberwachungsmdglichkeiten an bestehenden Mauern. Und da vor allem auf Stahlbetonkonstruktionen,
bei denen ja bekannter Weise die Zugseite des Stahlbetons erdhinterfillt und damit nicht zuganglich ist.

Die laufenden Forschungsprojekte sollten auch dazu neue Erkenntnisse bringen und neue Mdglichkeiten ei-

ner effizienten Beobachtung und Uberwachung von Stiitzbauwerken aufzeigen und uns einen Schritt naher
zu hoher Bauwerkssicherheit bringen.

7 Literatur
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Retour d’expériences a partir d’exemples réalisés par 'OFROU

1 Introduction

Cet article traite de I'entretien de murs de soutenement existants, principalement de murs en béton armé et
L et de murs ancrés activement. Il est basé sur les expériences faites par I'auteur dans le cadre de diverses
études menées depuis plus de 10 ans au sein du groupement d’ingénieurs GUMA pour le compte de
'OFROU, notamment sur I'A9 et I'A5. Il traite de deux points : les analyses de risques nécessaires a la prio-
risation des interventions et les enseignements tirés lors des études et de la réalisation de ces interventions.

2 Evaluation de I‘état /Examen

2.1 Contexte

Les ouvrages de soutenement construits ces dernieres décennies le long des infrastructures de transport
se caractérisent par leur grand nombre, leur grande variété de dimensions et de types et la difficulté
d’évaluer leur état. A titre d’'exemple, rien que le long de I'A9 entre Lausanne et Villeneuve, quelque 300
murs pouvant menacer les biens et les personnes ont été inventoriés par I'Office fédéral des routes
(OFROU) dans le cadre des études sur les mesures anticipées effectuées dés 2009. Parmi ces ou-
vrages, 210 sont des murs non ancrés représentant env. 17°000m de longueur et 90 sont des murs ou
des parties d’ouvrages ancrés représentant environ 7°000m de longueur pour 5'000 tirants.

Ce recensement ne s’est pas limité aux murs appartenant a 'OFROU, mais incluait tous les soute-
nements présentantun danger potentiel pour les routes nationales : seule cette approche permet
d’'évaluer correctement I'ensemble desrisques des murs surladisponibilité de laroute.

Sur ce trongon de 'A9, deux types de murs ont majoritairement été recensés: les murs de souténe-
ments en béton armé a semelle — ou murs en L — etles murs ancrés activement. Pour ces deux types
de construction, trés répandus le long des infrastructures construites apres les années 1950, une
inspection visuelle ne suffit pas a évaluer leur état, puisque les éléments essentiels a leur stabilité et leur
sécurité -tirants d’ancrages pour les murs ancrés, armatures garantes de la sécurité structurale (au
pied du parement, dans le béton et contre terre) et béton dans les zones les plus sollicitées des murs
en L - ne sont souvent ni accessibles ni visibles.

2.2 Investigations

Pour les murs en L, qui fonctionnent selon un systéme isostatique, aucun signe avant-coureur n'est vi-
sible (trace de rouille, éclatement du béton) sur le parement c6té terre et seule la mise a nu des arma-
tures par piquage ou hydro-démolition a permis de constater les pertes de section (voir la contribution
suivante : ,la menace des murs de souténements a semelle*). Seules des investigations ponctuelles, se-
mi-destructives, nécessitant de grands moyens financiers et logistiques permettent a ce jour
d’évaluer partiellement I'état de I'ouvrage. En effet, le caractére ponctuel de ces investigations né-
cessite encore une extrapolation des résultats sur la globalité de I'ouvrage et présente, elle aussi, un
importantrisque d’erreur.

Pour les murs ancrés, les investigations se concentrent essentiellement sur les tirants, qui doivent
étre identifiés et testés par une épreuve de mise en tension. La difficulté de localisation de ces tirants
et d'accessibilité des tétes ainsi que leurs types (par exemple tirant a adhérence totale) font que les in-
vestigations ne sont pas toujours opportunes.

Ces incertitudes sur I'état de I'ouvrage et les actions effectives, en paralléle avec la nécessité de trai-
ter simultanément un grand nombre d’ouvrages, rendent le recours a une analyse de risques incon-
tournable. En effet, celle-ci permet de systématiser I'approche de I'ingénieur, prioriser les actions a
entreprendre, attribuer au mieux les investissements et gérer ainsi le patrimoine des ouvrages de
soutéenement de maniére efficiente.

2.3 Veérifications statiques
La vérification générale ou détaillée des ouvrages selon les directives OFROU [1] et [3] a pour but
d’évaluer I'état du mur étudié. La vérification intégre les résultats des investigations et des vérifications

statiques (ou calculs de vérification). Pour ces derniéres, des méthodologies ont été mises en place
afin d’assurer I'uniformité des hypothéses de vérification entre les différents mandataires nécessaires
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a la prise en charge de ces prestations en respect de la planification de 'OFROU. Cette expérience a
mis en évidence notamment les points suivants :

2.3.1 Substance

Les vérifications statiques sont sujettes a de grandes incertitudes liées a la méconnaissance de la
substance de l'ouvrage (géométrie, taux d’armature, type de tirant, procés-verbaux d’épreuves ou
de de mises en tension etc...) d0 généralement a I'absence de plans conformes et aux hypothéeses
de calcul liées a la géologie/géotechnique. La aussi, seules des investigations complémentaires co(-
teuses et destructives pour définirlasubstance de 'ouvrage etdu terrain environnant permettraient de
lever les incertitudes pour obtenir des aides aladécisionfiables.

2.3.2 Murs ancrés

En I'absence de documents de justification du projet (note de calcul, base de projet, etc...), la di-
rective [3] demande de juger si les forces d’ancrages sont bien dimensionnées (tonnage néces-
saire vs tonnage en place) en regard des normes actuelles, notamment du séisme, et des situa-
tions de projet actualisées. Cette demande de 'OFROU a été I'objet de grandes discussions
guant a sa pertinence. En I'absence d’investigations fiables sur les tensions résiduelles des ti-
rants et sur les modeles géotechniques, elle a été appliquée avec des résultats mitigés et n'a que
rarement conduit a une modification des tonnages en place déduits de la substance. Elle a toute-
fois conclu qu’il était nécessaire d’identifier I'état-limite déterminant pour une situation de projet
correspondant a I'état initial du mur. En effet, si'ouvrage est destiné a stabiliser une pente (état-
limite de type 3 ou stabilité générale), une vérification au séisme est nécessaire. Pour un ouvrage
possédant moins de 30 tirants et se comportant de maniére satisfaisante, la détermination de la
force d’ancrage nécessaire et sa comparaison avec la force existante n’est pas exigée.

2.3.3 MursenlL

Les poussées des terres sont définies de maniére différente selon que l'on vérifie la stabilité
d’ensemble de I'ouvrage (basculement, renversement, poingonnement) ou la résistance interne (bé-
ton armé). Conformément a [4], la poussée active est retenue dans le premier cas, alors que dans le
deuxieme, c’est au minimum une poussée majorée (moyenne entre la poussée active et la poussée
au repos) qui doit étre prise en compte.

3 Analyses de risques et priorisation

3.1 Une démarche intégrée

Afinde s’inscrire dans une démarche cohérente face aux autres risques menacant les routes natio-
nales, I'analyse des risques des murs de soutenement s’effectue selon [2]. Celle-ci permet
d’harmoniser I'approche pour les deux parametres clés d’une analyse de risque: lafréquence probable
de la ruine et sa conséquence (son ampleur selon [2]) sur la disponibilité de I'autoroute.

En admettant une ruine totale de I'ouvrage, 'ampleur des dégats liés a cette ruine peut étre définie de
maniére déterministe et s’inscrire ainsi dans la partie horizontale de la matrice OFROU (fig. 1), sous
forme de standards d’ampleur.

En ce qui concerne la fréquence, les murs ancrés et les murs en L ont été jugés a haut potentiel de dé-
gradation et ainsi classifiés un peu plus haut dans I'échelle « catégorie de fréquence » de la matrice
OFROU que les autres murs (murs en macgonnerie, murs poids, etc.). La catégorie de fréquence a
moyen terme pour ces deux types de murs a été estimée de IV a VI. Ceci devra encore étre confirmé
par les recherches AGB en cours [5]

En se concentrant sur les murs de standard maximum et la catégorie de fréquence admise, on réa-
lise que l'on agit dans la zone de risque classée orange a rouge selon [2] et que I'on se trouve donc
entre des domaines de risque nécessitant une discussion sur I'opportunité d’agir ou I'obligation de
réaliser une étude approfondie.
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Figure 1 : Matrice des risques OFROU avec domaine de risques des murs de souténements

3.2 Standards d‘ampleur

Afin de simplifier la classification, trois standards d’ampleur ont été définis pour les murs (fig 2):

= Maximal: entrave du trafic de la route nationale et des infrastructuresferroviairesvoisinesde longue

durée.

= Normal: entrave du trafic de la route nationale et des infrastructures ferroviaires de courte durée.
Entrave des infrastructures routieres voisines de type RC ou route de largeur min. 6,00 de longue

durée.

= Minimal: pas d’entrave du trafic de la route nationale et des infrastructures ferroviaires voisines.
Entrave du trafic des infrastructures routiéres voisines de type route cantonale ou routes de largeur
min. 6,00 de courte durée.

De plus, les murs de peu d’importance (d’'une hauteur inférieure a 1,5 m dont la ruine serait sans con-

séquence sur la route nationale) ont été écartés et donc non traités dans I'analyse de risque. La corres-

pondance entre les trois standards d’ampleur a été définie pour les murs et les catégories d’ampleur de

la matrice de risque de 'OFROU (fig.1).

La pertinence de cette approche par standard d’ampleur a été Iégitimée par les responsables de la ges-
tion du patrimoine de 'OFROU. Elle s’est traduite par I'ajout, en 2015, dans la base de données KUBA,
permettant la saisie de données sur la substance d'ouvrages d’art, leurs inspections et les interven-

tions de conservation, d'un champ permettant de renseigner ce standard. A terme, I'objectif est de
compléter KUBA avec tous les murs de souténement, en y incluant le standard d’ampleur. Une pre-

miére priorisation pourra deés lors étre faite automatiguement. Une analyse par un ingénieur y ajou-

tant des criteres comme la hauteur du mur, le trafic journalier moyen, les conditions hydrogéolo-

giques, le degré d’obstruction de la route, etc... permettrait d’atteindre, si nécessaire, un 2¢ niveau de

priorisation.
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Figure 2 : Définition des standards d’ampleur pour les murs de souténements
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3.3 Les murs non ancrés de I’'A9

Pour en revenir a I'exemple de 'A9, 'ensemble des 208 murs non ancrés a été classifié selon les trois
standards d’ampleur. La priorité s'est logiquement fixée sur les murs de standard d’ampleur maxi-
mum (menace directe sur les voies de circulation des routes nationale ou des infrastructures ferro-
viaires). Parmi les 208 ouvrages initialement identifiés, 61 ont été ainsi sélectionnés en premiere prio-
rité. Sur ces 61 murs, 38 ont été renforcés de maniére anticipée sans investigations préalables,
afin de réduire le plus rapidement possible les risques sur ce troncon tres fréquenté (trafic journalier
moyen (TJM) 40000 a 60000). Les 23 autres ont été investigués en 2010 par des méthodes se-
mi-destructives. Le résultat de ces investigations a permis de déterminer que seuls quatre d’entre
eux ne nécessitaient pas d’intervention anticipée. lls retombent de ce fait dans les ouvrages a intégrer
dans les prochains UPIlaNS.

3.4 Le cas des murs ancrés

Les travaux pilotes menés pour I'évaluation de I'état des ouvrages ancrés entre 2003 et 2006 sur I'A9
entre Lausanne et Villeneuve ont conduit TOFROU et ses experts a intégrer dans [3] une méthode mul-
ticritere d’analyse de risques de ces ouvrages. Cette analyse a ensuite été appliquée aux ouvrages de
I’A5 entre La Neuveville et Bienne. Il s'agit d’'une analyse qui aboutit a la définition de mesures
d’'intervention. Cette méthode est utilisée lorsque les investigations sur les tirants sont jugées inoppor-
tunes : tétes inaccessibles, tirants a adhérence totale. Basée sur I'évaluation du risque inhérent &
chaque tirant, a leur importance pour la structure, a la fonction de la structure et a son mécanisme de
ruine potentielle, elle permet d’estimer les mesures minimales & prendre pour assurer la sécurité struc-
turales durant une durée a convenir (d’ordinaire env. 25 ans). Ces mesures conduisent généralement a
un renforcement partiel des forces d’ancrages nécessaires, permettant de couvrir I'incertitude sur I'état
réel des tirants. Le pourcentage moyen de renforcement est de I'ordre de 40% (fig. 3). Elles doivent
étre couplées a la mise en place — ou a un complément — d’un dispositif de surveillance permettant de
juger de la nécessité de mesures complémentaires a I'issue de la durée convenue (méthode observa-
tionnelle). Un plan de surveillance avec définition de valeurs d’avertissement et d’alarmes est néces-
saire
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Figure 3 : Pourcentages de renforcement des tonnages d’ancrages tiré de I'analyse de risques

a) A9 Vennes-Chexbres— 55 ouvrages, ~4'200 TA a) A5 La Neuveville-Bienne— 22 ouvrages, ~1'000 TA
4  Conception

4.1 Variantes types

Suite aux analyses de risques, aux investigations/vérifications et a la priorisation décrites aux chapitres

précédents, une phase d'études a été menée sur les ouvrages a risque ou dont I'état était manifeste-

ment mauvais. Ces étudesontdébouché surdiverses solutions d’intervention. Dans le cas des ou-

vrages de souténement des trongcons A9 — Vennes-Villeneuve et A5 — La Neuveville — Bienne, ces

solutions sont essentiellement de deux types.

=  Pour les ouvrages ancrés, elles consistent en un renforcement de la force d’ancrage nécessaire selon
les résultats de I'analyse de risque ou des investigations — éventuellement complétée par des véri-
fications statiques — et a la mise en ceuvre d'un systéme de surveillance (fig. 4). Le renforcement
consiste a mettre en place des tirants actifs permanents et a construire de nouvelles structures (pa-
rement, longrine, plaques) pour assurer les diffusions des nouveaux efforts. Le systéme de surveillance
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est basé sur les tirants de mesure et de contréle ainsi que sur des instruments géotechniques (incli-
nometres, extensometres, piézometres). Une durée de vie résiduelle de I'ordre de soixante ans est
admise avec la possibilité de compléter la mesure éventuellement dans environ vingt-cing ans (mé-
thode observationnelle).

s
i

Figure 4 : A9 — Le Lanciau : renforcement d’'un mur amont ancré al'aide d’'un nouveau parement en
béton armé ancré activement (photo : Groupe Zuttion).

Pour les murs de souténement en L, elles consistent a renforcer le parement existant selon di-

verses variantes dontles principales sont les suivantes:

- transformation du mur en L en mur poids, par construction d’'un massif a I'arriére du pare-
ment, avec ou sans liaison en téte de mur (fig. 5a),

- construction d’'un nouveau parement en béton armé, devantle parement existant, ancré acti-
vement (fig. 5b),

- construction d’'un nouveau mur semelle devant le mur existant (fig. 5c¢).

- Pour ces mesures, une durée de vie de 100 ans, identique a celle d'un ouvrage neuf, a été
admise lorsque I'ouvrage renforcé n’utilise statiquement aucun élément de I'ouvrage existant.
Cette durée de vie est réduite a soixante ans si des éléments du mur existant sont intégrés
dans le futur systéme statique.

- Drautres variantes, congues comme des mesures transitoires, ont été élaborées lorsque des
interventions UPlaNS étaient planifiées & moyen terme. Il s’agit essentiellement de clouages
du parement existant (fig. 5d), pour des ouvrages de standard minimal ou normal.

Chaqgue variante développée a été évaluée afin d’'en dégager la plus économique en termes co(ts-
efficacité selondes critéres d’évaluation prédéfinis et liés a:

I'exploitation : gabarit routier, systéme de drainage et d’évacuation des eaux (durable et entrete-
nable), systéme de retenue,

la construction : statique et résistance, robustesse et durabilité, effet de la liaison entre ancien et
nouveau béton, données géotechniques,

le chantier : influence sur le trafic, sécurité, durée des travaux, acces,

le foncier: emprises provisoires ou définitives sur les tiers,

les colts :investissement et entretien,

autres criteres liés a des contraintes cadres comme l'esthétique, 'économie dans I'utilisation
de matiéres premiéres, les zones de protection, les inventaires patrimoniaux et I'interaction avec
les autres domaines OFROU.

Aucune convention d’utilisation n’existant pour ces ouvrages, une telle convention a été établie sur une
base unique pour chaque ouvrage, afin d’assurer I'uniformité des exigences.
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a) A9 — St-Saphorin : transformation d’'un mur amont  b) A9 — les Curnilles : renforcement d’'un mur médian
a semelle en mur poids a semelle par un nouveau parement en béton armé
ancré activement

c) A9 — Perraudettaz. Renforcement d’'un mur d) A9 — Chardonne : renforcement d’'un mur médian
médian & semelle par un nouveau mur semelle par clouage (photo SD ingéniérie SA)

Figure 5: exemples de renforcements de murs de souténement en L
4.2 Principaux enseighements

La remise en état des ouvrages de souténement a permis de tirer un certain nombre d’enseignements
concernant le béton armé, les tirants d’ancrage et les drainages.

4.2.1 Béton et armatures minimales

D'une part, les nouvelles constructions en béton armé sont en contact avec des éléments de béton exis-
tants, principalement les parements. Composés de panneaux, les parements existants sont donc discon-
tinus (joints de dilatation) et leur béton constitutif posséde parfois un potentiel de développement de réac-
tions alcali-granulats (RAG).

D’autre part, afin de garantir une meilleure durabilité et une certaine hyperstaticité du systéme, les
nouvelles constructions ont été concues de maniére monolithique (sans joints de dilatation). Elles ne
requiérent pas des performances particuliéres en termes de résistance, mais sont en revanche forte-
ment exposées aux sels de déverglacage et aux cycles de gel/dégel, ce qui a un impact sur le choix des
recettes de béton, la définition des armatures minimales (exigences élevées) et le traitement de
l'interface entre I'ancien et le nouveau béton.

De maniére générale, étant donné le niveau de sollicitation auquel un mur est soumis, un béton de
classe de résistance a la compression C25/30 ou C30/37 est suffisant. Le choix d'une classe de
résistance plutét faible permet de limiter 'armature minimale de fissuration. Malheureusement, la
résistance au gel et au sel XF4 exigée pour ces bétons en raison de leur exposition implique un fort
dosage en ciment, ce qui induit deux effets: des résistances effectives beaucoup plus élevées que
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la classe de béton souhaitée (surrésistance pouvant aller jusqu’a 4 classes, selon les essais de
compression réalisés) et une augmentation du retrait du béton. Ces deux effets conduisent a aug-
menter d’autant I'armature minimale de fissuration, ce qui crée des surco(ts et une consommation de
matiére premiére non souhaitée.

C’est pourquoi, tout en conservant des bétons a propriétés spécifiées, des recettes privilégiant une dimi-
nution du dosage en ciment, l'utilisation de CEM II/A-L et de cendres volantes, le maintien d’'un E/C
proche de 0,45 et l'utilisation d’entraineur d’air ont été élaborées en collaboration avec les fournis-
seurs. Ces interventions ont permis de limiter les surrésistances a 2 classes et doncdediminuer
I'armature minimale de fissuration (fig. 6).
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Figure 6 : Comparaison des caractéristiques des bétons avec/sans air entrainé

a) Résistance GDS b) Résistance a la compression

Les bétons existants des parements de murs de I'A9 ont été répartis en cing classes en fonction de
leur composition, des dégats constatés et de leur potentiel de développement de la RAG. L'évolution
des propriétés mécaniques du béton apres développement de la RAG (diminution des valeurs de ré-
sistance et du module d’élasticité, gonflement résiduel) a été estimée, sans que l'on puisse extrapoler
de maniére satisfaisante ces résultats de laboratoire aux structures. Une liaison structurelle entre
I'ancien et le nouveau béton doit si possible étre évitée, afin de permettre le retrait sans entrave du
nouveau matériau et de ne pas transmettre les expansions résiduelles de I'ancien béton vers le
nouveau. De maniére pragmatique, cette séparation a été effectuée a l'aide de Ié bitume polymeére
(LBP) pour les variantes sans ancrages actifs; pour ces derniéres, une attention particuliére a été
portée a la définition de I'armature minimale et des détails autour des niches d’ancrages.

4.2.2 Tétes d’ancrages

Des détails types d’exécution des tétes d’'ancrages, des niches y compris de leur cachetage, ainsi que
de la protection des drainages existants ont été développés lors des études sur les murs de I’A9 pour ga-
rantir la durabilité de ces derniers (fig. 7). Les exigences sur le contréle des coulis (rapport E/C, flui-
dité, variation de volume, ressuage et résistance a la compression) ont été précisées selon les docu-
ments normatifs en vigueur.

Pour chaque ouvrage ancré, des tirants d'essais ont été réalisés afin de valider les capacités portantes
et les méthodes d’exécution des scellements, notamment dans les molasses. Dans certains cas, le re-
cours a I'étanchement préalable de la zone de scellement a été nécessaire.

Pour faciliter la surveillance, les cellules de mesure et les dispositifs de contrble de l'isolation électrique
des tirants de mesures ont été cablés vers des coffrets en acier inox facilement accessibles.
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Figure 7 : Détail type de téte de tirant d’ancrage actif permanent

a) Etanchéité des tétes, cachetage des niches b) Exemple d’application

4.2.3 Drainage

Face a la difficulté d’évaluer correctement I'état des drainages existants, un nouveau systéme de drainage
basé sur des forages drainants a été mis en place. Pour guider les eaux vers les collecteurs et non
sur la bande d’arrét d'urgence (risque de gel) et permettre son entretien, ces systemes de forages
drainants sont reliés a des pipes de ringcage verticales placées dans le nouveau béton (fig. 8).
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Figure 8 : Forages drainants

a) Coupe type drainage b) Exemple d'application
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5

Conclusion

L'évaluation de I'état, I'analyse des risques, puis les études et la réalisation de mesures d’intervention pour

les ouvrages de souténement sur I'’A9 et I'A5 ont permis de tirer des enseignements instructifs, synthétisés

dans [6] et dans des fiches techniques de 'TOFROU [7]. Cela a également permis d’identifier des besoins en
recherches appliquées (AGB) qui permettront de mieux maitriser les mécanismes de dégradation et de rup-
ture - donc les durées de vie résiduelles - de ces ouvrages, ainsi que de proposer des moyens efficaces de
les surveiller.

6
[1]
(2]
[3]
[4]
[5]
[6]

[7]
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La menace des murs de soutenement
Focus sur les murs en béton armé a semelle

1. Introduction

La garantie de disposer d'infrastructures durables est un enjeu majeur pour notre pays et ses collectivités
publiques. Au vu du développement des voies de communication au siecle passé, un important patrimoine
d’'ouvrages existe, ouvrages qu'il faut maintenir ou modifier en fonction de nouveaux besoins. De nombreux
cas de rupture, avec de gros dégats matériels voir des blessés ou mort nous montre qu'il est nécessaire de
traiter ce sujet avec sérieux.

La planification et I'allocation des moyens financiers pour la maintenance, la modification voire le remplace-
ment de ces ouvrages, doivent étre priorisés. Cette priorisation doit étre réalisée en fonction de I'utilité et du
risque que ces ouvrages font peser sur la disponibilité des infrastructures ou sur le danger qu'ils représen-
tent pour ses usagers.

En se basant principalement sur des exemples liés aux ouvrages de souténement pour des infrastructures
routieres et ferroviaires, cette contribution vise la sensibilisation des maitres d’ouvrages a entreprendre
linventaire systématique de leur patrimoine d’ouvrage puis d’en analyser I'état. Cette démarche permet en-
suite d'identifier les risques afin de prioriser les interventions et ainsi, d'établir une planification financiere a
long terme.

Le présent article tente d’approcher cette thématique en se focalisant sur la menace que représentent les
murs en béton armé a semelle.

2. Laresponsabilité du propriétaire

En vertu de l'art. 58 al. 1 du Code des obligations (CO), le propriétaire d’'un batiment ou de tout autre ou-
vrage répond du dommage causé par des vices de construction ou par le défaut d’entretien. Il s’agit d’'une
responsabilité dite causale, car le propriétaire doit se porter garant du dommage causé par son ouvrage dé-
fectueux indépendamment de sa propre responsabilité.

Un ouvrage est défectueux lorsqu'il n'offre pas une sécurité suffisante pour I'usage auquel il est destiné. S'il
s'agit d’un défaut d’entretien, la responsabilité du propriétaire dépend en premier lieu des contrbles qui peu-
vent étre raisonnablement exigés de sa part et des possibilités de remédier aux défauts de I'ouvrage dans le
temps a disposition.

Cette responsabilité doit étre intégrée aux réflexions de gestion d’'un patrimoine d’infrastructure.
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3. Identification du patrimoine

La maitrise du patrimoine s'inscrit dans une démarche globale de gestion.
Elle dépend du type d'infrastructure, des objectifs du Maitre d’'ouvrage et du portefeuille d’'ouvrages. Quels
types et quelle est la densité d’ouvrage a traiter ? Quelle est la dimension du réseau ?

En fonction des réponses a ces questions, 'une ou l'autre des 2 systématiques (© GUMA) présentée ci-

dessous peuvent étre suivies :

Suivide qualité

Maitrise du patrimoine
(inventaires, standards)

Priorisation
(analyse de risques)

Mesures
(fonctionde la conventio
d'utilisation)

uonesiuowIeH

Evaluation de l'état
(inspections,
investigationsfvérifications si
opportunes)

Echange d’expérience

Suivi de qualité

Maitrise du patrimaine
(inventaires, standards)

aluation de létat
(inspections,

igvestigations/vérifications

opportunes)

Mesures
{fonctionde la convention
d'utilisation)

uogesIuowWIeH

Priorisation
(analyse de risques)

change d’expérience

Le défi principal est de définir quelles sont les données minimales a acquérir in situ, le plus rapidement pos-
sible, pour maitriser son patrimoine avec la granularité voulue. Ceci afin d’estimer les risques et de définir

des priorités.
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Les esquisses suivantes permettent de se rendre compte de la diversité des types de murs qu'il faut invento-
rier dans la pratique :

11, Magonnetis 12 Béton 13, Gation 14, EMments prétabiigqués 15, Tams amss 168, Piames sbcres 19, Aulres

. Murs i somalla I Wurs & samalia 23 M A semells 4. Murs i semale avac X Aures
AVRE COMB0B{E) e conlakan ARSI SapOinans

41, Muis 3 semells ancié 42, Pamis anoiees 43 Plagues ancikes 44 Béfon propslé ancie 45, Pieux ancres 4. Paros coulies &9, Aulres

@
Lal

32 Baion 33 Bédon projié 3. Audres

(Source : Kuba)

Il est a remarquer que, sur place, il est souvent difficile de déterminer le type de mur de fagcon univoque. Des
investigations peuvent se révéler nécessaire pour s’en assurer.

4. Le cas particulier des murs de soutéenement en L

Dans le cadre cet article, I'auteur se concentre sur la thématique particuliere des murs de souténement en
béton armé a semelle et des expériences rassemblées de 2007 a ce jour.

a. Evaluation de |'état

L'évaluation de I'état d’'un mur de souténement en béton armé a semelles (appelé mur en L) est délicate, car
l'inspection visuelle principale, a réaliser tous les cing ans selon la directive OFROU 12002 « Surveillance et
entretien des ouvrages d’art des routes nationales », ne renseigne pas complétement sur le véritable état de
l'ouvrage. En effet, linspection visuelle de la face aval d’'un mur de ce type ne donne que trés peu
d’information sur I'état réel de I'ouvrage.
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Afin de connaitre I'état réel de certains murs sur les A5, A9 et A16, d'importants travaux d’investigations des-
tructifs (carottages, puits amont avec dégagement d’armature, hydrodémolition, etc.) ont été menés sur une
cinquantaine de murs entre 2007 et 2012. Ces investigations ont confirmé le danger de ruine soudaine des
murs en L en raison des pertes de section par corrosion de I'armature principale, pertes concentrées au droit
de la reprise de bétonnage parement-semelle (fig. 1). A noter qu'aucun signe de corrosion (trace de rouille,
éclatement du béton) sur le parement coté terre n'a été constaté et seule la mise a nu des armatures par pi-
guage ou hydrodémolition a permis de mettre en évidence les pertes de section. Les résultats obtenus ont
également montré que la corrosion peut étre présente sans chlorures. Dés lors, tous les murs de ce type,
présentant un mauvais béton d’enrobage en pied, peuvent étre victime d'une corrosion ponctuelle de
'armature principale au droit de la reprise de bétonnage parement-semelle, ce qui réduit fortement leur sé-
curité structurale.

b. Pertes de section dans une zone trés critique

Tous les dégats mis en évidence par des investigations destructives (en particulier la corrosion avec perte
de section des armatures) se situent dans des zones ou le béton d’enrobage présente des défauts locaux
tels que nids de graviers ou porosité trés élevée, qui se combinent parfois avec un enrobage insuffisant au
joint semelle-parement (voir figure 1). Dans un mur en L, celui- ci est un élément critique dans lequel se su-
perposent les difficultés d’exécution (ségrégation du béton, vibration insuffisante, perte de laitances en fond
de coffrage) et les exigences statiques élevées, puisque cette zone est la plus sollicitée d’'une structure qui
fonctionne de fagon isostatique. De plus, la présence de nombreux joints de dilatation verticaux ne permet
pas d’assurer, en cas de perte de résistance de I'armature principale, une redistribution des efforts menant a
des déplacements importants qui révéleraient le comportement anormal du mur.

@ 12 mm Fouille dans la N5

E

Figure 1. Armature principale avec perte de section,
localisation de I'armature principale d’'un mur
en L (source: Guma)

De maniere générale, le front de carbonatation n’est pas profond dans cette zone critique et aucune subs-
tance favorisant la corrosion n'y a été trouvée ni dans le béton, ni dans le sol. La corrosion est uniquement
due a un béton poreux et éventuellement a une épaisseur d’enrobage trop faible des barres. Des dégats liés
a un enrobage insuffisant ont aussi été constatés sur la semelle de certains ouvrages. Des statistiques ont
été établies a partir de neuf campagnes d’investigations réalisées entre 2007 et 2012 (A5, A9, Al6 et
H10-NE) au cours desquelles un total de 1281 barres d’armature réparties sur 259 panneaux de 56
murs ont été investiguées.
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Les statistiques intégrent les éléments suivants:
- pourcentage de perte de section,

- état du béton

- forme de la perte de section,

- année de construction,

- position de I'investigation,

- présence de chlorures,

- enrobage des barres,

- position du mur par rapport a I'autoroute ou autre (amont / aval),
- localisation du mur,

- présence d’une cravate.

La carbonatation, qui n’est en général pas critique, et I'état du drainage, qui ne fonctionne plus correctement
(détérioré ou bouché) dans la plupart des cas, n'ont en revanche pas été analysés.

Selon la statistique, 24 % des barres investiguées présentent de la corrosion avec pertes de section. La
perte de section moyenne des barres corrodées est de 37 %, celle de toutes les barres étant de 9 % (fig.2).

Nombre de barres en fonction de leur trongon RN et du % de

perte de section
900 12

854

800

11%
r 10

Nombre de barres

% de pertes de section moyennes

Qualité béton

Inconnu

B Mauvais

M Bon

Perte de
section
moyenne

£ 0

Trongon RN

Nombre de barres en fonction du % de pertes de section moyennes

1200
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Figure 2 : synthése des statistiques liées a la corrosion des armatures (source : Guma)
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c. Type de rupture des ouvrages de soutenement non ancres

Selon les conclusions du rapport « Gefahrdung von Winkestitzmauern durch Korrosion, Untersuchung des
Bruchverhaltens », le mécanisme de rupture étudié en cas de perte de section de I'armature principale est
de type non ductile. Cela vaut également pour les murs ayant une armature relativement ductile (par
exemple Acier | ou Acier Ilb). Les murs ayant une armature moins ductile (en particulier Acier 11IB et S 500b)
sont encore plus critiques.

Des déplacements mesurables apparaissent seulement a partir du moment ou les pertes de section sont si
importantes que le degré de conformité « n » selon la norme SIA 269 Maintenance des structures porteuses
est largement en-dessous de l'unité.

Du fait que le déplacement horizontal maximal de la téte de mur avant rupture est trés faible (de 'ordre de
0,1 a4 0,2 % de la hauteur du mur), un suivi géométrique périodique du déplacement de la téte de mur ne
permet vraisemblablement pas de détecter avec suffisamment de fiabilité un état critique du mur. De méme,
un systéme de mesures avec des appareils sensibles (tel que clinométre) ne permet un contrdle fiable que
dans de rares cas.

Bien que des murs ne présentent aucun déplacement en téte, ils peuvent avoir de telles pertes de section
gu'un cas de charge accidentel (par exemple poussée hydrostatique due a un dysfonctionnement du drai-
nage) peut induire un effondrement quasi soudain de I'ouvrage.

D’éventuelles réserves de sécurité en raison de l'utilisation d’anciennes normes ou d’un surdimensionne-
ment induisent uniquement un report dans le temps du risque de rupture et non une possible modification du
mode rupture (le mode de rupture reste non ductile).

Une liaison entre panneaux (goujons ou joint a enture simple ou double) ameéne a priori & un report dans le
temps de la rupture, cependant cela induit probablement une rupture non pas d’'un panneau mais de plu-
sieurs.

Ces conclusions proviennent de I'étude pilote de 2013 réalisée sur mandat et en collaboration avec
'OFROU. Actuellement de nouvelles recherches sont en cours. L'article et la présentation du Prof. Perozzi
vous donnera les derniéres informations a ce sujet.

d. Investigation sur les murs de souténement

Si des investigations sont opportunes, elles doivent impérativement accéder aux armatures principales situées
alareprise de bétonnage mur-semelles, faute de quoi elles sont inutiles, voire trompeuses. Selon les expé-
riences réalisées, la densité (type et nombre) d’investigation a réaliser sur un ouvrage doit étre définie en tenant
compte des conséquences de la ruine d'un mur: Plus ces conséquences sont importantes, plus la densité
d’investigation sera élevée.

Les méthodes d’investigations destructives suivantes ont été appliquées :

- Carottages @ 300 mm depuis I'aval de I'ouvrage avec pré-fouille (fig. 3 haut)
- Puits amont avec dégagement d‘armature (fig. 3 milieu)

- Hydrodémolition depuis I'aval de I'ouvrage avec pré-fouille (fig. 3 bas)

Si ces investigations permettent d'accéder aux armatures principales au joint parement-semelle, elles sont
difficiles & mettre en ceuvre et onéreuses. En paralléle, les connexions par goujon entre panneaux de murs
ont été investigués pour confirmer leur type et leur état. Finalement, au droit du joint parement-semelle, di-
vers essais de laboratoire ont été réalisés (teneur en chlorures, enrobage des barres, profondeur de carbo-
natation du béton).

Le co(t total de 2,5 million de francs donne une idée de I'ampleur des investigations menées sur les 36
murs en 2010 (env. 500 francs par metre linéaire de mur). Il est important d’insister sur la qualité de la tra-

cabilité et de la documentation liées a ces investigations. De nombreux formulaires ont été créés pour
I'occasion.

Il est a remarquer que la méthode de carottage n’est pas recommandée par le nouveau manuel tech-
nique 2017 de I'OFROU [6].
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Figure 1 : (haut) Carottages @ 300 mm depuis I'aval de I'ouvrage avec pré-fouille ; (milieu) Puits
amont avec dégagement d’armature ; (bas) Hydrodémolition depuis I'aval de I'ouvrage avec pré-
fouille (Source: Guma)
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e. Criteres de décision de renforcement

Sur la base des investigations menées en 2010 pour des travaux anticipés 2010-2011 des ouvrages de
type murs-semelles sur I’A9, une méthodologie a été appliquée par la filiale de 'OFROU d’Estavayer pour
définir si un ouvrage devait faire I'objet de travaux de renforcement en mesures anticipées ou non.

Deux critéres discriminants (le non-respect d'un seul de ces critéres implique de renforcer le mur) ont été

retenus :

- La perte de section des armatures principales au droit du joint semelle-parement est-elle supérieure a
15%?

- Le degré de conformité « n» de la résistance interne initiale (sans dégats) est-il inférieura 0,8?

f. Etude pilote surles murs en L

Pour répondre a la problématique des murs en L, I'Office fédéral des routes (OFROU) a défini, en collabora-
tion avec le groupe de travail recherche en matiere de ponts (AGB), une série d'objectifs d'étude pour mieux
cerner le processus de détérioration des murs de soutenement béton armé en L et mieux comprendre leurs
comportements a la rupture. Parallélement, afin d’évaluer I'état global des ouvrages, des recherches ont été
faites pour développer des méthodes d’investigations alternatives aux méthodes ponctuelles et destructives
(voir encadré 1) qui soient peu ou pas destructives, rapides, uniformes et peu colteuses.

Ces objectifs ont fait I'objet d’'une étude pilote menée entre 2012 et 2014, dont les principales conclusions
sont :

- la corrosion constatée a la reprise de bétonnage a I'angle parement-semelle est due a un enrobage des
barres par un béton poreux (nid de gravier) qui n’assure pas une protection alcaline des barres. Dés
lors, une corrosion électrochimique par macroélément se met en place. Elle est localisée au droit de la
reprise de bétonnage parement-semelle. Il est important de noter que ni les chlorures, ni la carbonata-
tion du béton, ni la chimie du sol ne sont la cause initiale de cette corrosion. Selon le type de corrosion,
sa vitesse de propagation dépend de beaucoup de variables locales. Avant d’aller plus loin, il a été jugé
prioritaire de définir une méthode d’évaluation fiable et représentative de I'état réel des ouvrages avant
de poursuivre les recherches sur la vitesse de corrosion.

- Une analyse exhaustive, a échelle réelle sur un ouvrage test, des méthodes peu destructives dispo-
nibles sur le marché a été effectuée. Le résultat de cette analyse a mis en évidence une seule méthode
prometteuse : les mesures de potentiel ponctuelles associées aux « Pulsmessungen ». Cependant,
cette méthode, appliquée sur trois ouvrages tests de I’A9 en 2013 ne s’est pas révélée concluante : elle
n'est actuellement pas suffisamment fiable pour déterminer la présence de corrosion et, de plus, ne
permet pas de déterminer les pertes absolues de section d’armature. Dés lors, a ce jour, aucune mé-
thode non-destructive fiable est disponible.

- La rupture des ouvrages de soutenement soumis a une dégradation par perte de section de
'armature est, a ce stade de nos connaissances a considérer comme non ductile (plastification de
'armature sur une zone trés localisée due a une perte ponctuelle de section et systéme isostatique
ne permettant pas de redistribuer les efforts). Les ouvrages avec des contreforts sont, a ce stade
de connaissance, a considérer de facon analogue a des murs sans contreforts.

L'objectif de trouver un moyen d’investigation peu destructif et moins ponctuel n'ayant pas pu étre
atteint, le relevé de I'état doit étre poursuivi avec des méthodes d’investigations ponctuelles et in-
vasives qui respectent la directive OFROU 12002 « Surveillance et entretien des ouvrages d’art des
routes nationales ».

Suite a cette étude, de nouvelles recherches ont été lancées par I'AGB en 2015 afin de mieux maitriser
le comportement & la rupture de murs de souténement en L. Les résultats ne sont pas encore dispo-
nibles. Par contre 'OFROU a établi en 2017 la directive 24001-15105 ,Entretien des murs de souténe-
ments en équerre » basée, entre autre, sur les études et expériences de GUMA citées dans cet article.
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5. Conclusion

La gestion d'un patrimoine d'infrastructure implique une parfaite connaissance de celui-ci. C'est est un défi
majeur et une responsabilité Iégale pour toutes les entités publiques.

La complexité de cette gestion est grande, car, en dehors des particularités techniques de chaque ouvrage,
la difficulté se trouve dans la quantité et la diversité des ouvrages a traiter. Les ouvrages de soutenement
représentent un cas particulier car ils sont présents en grand nombre avec des archives lacunaires et une
grande difficulté a en juger le type et I'état de maniere visuelle.

Le cas des murs de souténement en béton armé a semelle est encore plus critique car le point le plus sollici-
té statiguement est celui qui est le moins bien exécuté. Et il n'est pas accessible lors d’'une inspection vi-
suelle. L'exécution d’investigations destructives a montré qu'un nombre non négligeable d’armature présen-
tait d’importante perte de section pouvant mener a une rupture non ductile.

Nous en concluons que la durabilité et la sécurité de ces ouvrage est réduite ce qui représente une impor-
tante menace potentielle pour les voies de communication et ses usagers.

L'objectif de trouver un moyen d'investigation des armatures principales peu destructif et moins ponctuel
n'‘ayant pas pu étre atteint lors de I'étude pilote, le relevé de I'état doit étre poursuivi avec des méthodes
d’investigations ponctuelles et invasives qui respectent la directive OFROU 12002 « Surveillance et entretien
des ouvrages d’art des routes nationales ».

Suite a cette étude pilote, de nouvelles recherches ont été lancées par 'AGB en 2015 afin de mieux maitri-
ser le comportement a la rupture de murs de souténement en L. Les résultats ne sont, a ce jour, pas encore
disponibles. Par contre, TOFROU a établi en 2017 la directive 24001-15105 ,Entretien des murs de soute-
nements en équerre » qui est a disposition sur le site internet de 'TOFROU.
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Bruchverhalten von Winkelstitzmauern — Boden-Bauwerk-Interaktion
bei Bewehrungskorrosion

1 Einleitung

Der Zustand von bestehenden Winkelstuitzmauern aus Stahlbeton ist fir grosse Infrastrukturbetreiber
(Strassen, Bahn) zurzeit auf nationaler Ebene von grossem Interesse. Aufgrund der komplexen topographi-
schen Gegebenheiten des Alpenraums und ihrer schlanken Gestaltung bilden Winkelstiitzmauern einen
grossen Bestandteil der Kunstbauten der Strasseninfrastruktur der Schweiz. Im Rahmen eines Pilotprojekts
des Bundesamts fiir Strassen (ASTRA), haben zerstérenden Priifungen eine im Bereich der Betonierfuge lo-
kalisierte Korrosion der Hauptbewehrung bei vielen in den 70er Jahren gebauten Winkelstiitzmauern gezeigt
(Bild 1). Eine schlechte Betonqualitat (Kiesnester), oft kombiniert mit chloridhaltigem Sickerwasser, wurde
als Ursache fiir die Korrosion identifiziert [1]. Solche Schadigungen der Hauptbewehrung kdénnten zu einem
unvorhersehbaren Sprédbruch fihren.

Bild 1: Korrosion der Hauptbewehrung bei einer untersuchten Winkelstiitzmauer (aus [1] und

[2]).
1.1 Problemstellung

Die Bemessung von unverankerten Winkelstitzmauern erfolgte in der Regel anhand einer von Mérsch ent-
wickelten Methode unter Annahme eines ebenen Dehnungszustandes, [3] und [4].

aktiver
Bruchzustand

Korrosion der
Hauptbewehrung

Alntakt
nicht im

5 Akorr
Bruch jI
nicht im
Bruch
(a) (b) (c)
Bild 2: a) Bemessungsmethode nach [4]: angenommener Bruchmechanismus, wobei die sich

nicht im Bruch befindlichen Bereiche als starr angenommen werden. b) Auf die Wand
wirkende Kréafte. ¢) Bildung eines plastischen Gelenks infolge Korrosion der Hauptbe-
wehrung.
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Die auf die Mauer wirkenden Erddriicke wurden mittels einer graphischen Methode (Poncelet-Konstruktion)
bestimmt und fur die geotechnische sowie fir die strukturelle Bemessung angewendet. Diese Methode ba-
siert auf der Annahme, dass ein Bodenkeil auf der Fundamentplatte den Bruchzustand nicht erreicht und
setzt hinter diesem Keil einen aktiven Bruchkérper, und damit ausreichende Verformungen, voraus (Bild 2a).
Die auf die Stiitzmauer angreifenden Kréfte sind im Bild 2b dargestellt.

Diese Annahmen entsprechen den kinematischen Bedingungen eines translatorischen Mechanismus (Glei-
ten der Mauer), wobei die Winkelstiitzmauer als starrer Korper betrachtet wird. Wird jedoch der Grenzzu-
stand der Tragféhigkeit nicht durch das Erreichen des &usseren Bodenwiderstands (Gleiten, Grundbruch),
sondern durch das Erreichen des inneren Widerstands (z.B. Biegebruch mit intakter oder auch korrodierter
Bewehrung) charakterisiert, muss ein anderer Mechanismus betrachtet werden. Beim Auftreten eines Bie-
gebruchs bei der Betonierfuge zwischen Wand und Fuss vollfihrt die Wand zum Beispiel eine Rotation be-
zlglich dieser Fuge. Bei ausreichender Rotationskapazitat der Stahlbetonstruktur kann der aktive Grenzzu-
stand im Boden hinter der Wand jedoch auch bei diesem Bruchzustand erreicht werden. Eine lokale Korrosi-
on der Hauptbewehrung, welche zu einer Querschnittsschwachung der Bewehrung fuhrt (Bild 2c), kann die
plastische Rotationskapazitat stark einschréanken und der Zugbruch der Bewehrung kann bei viel geringeren
Deformationen auftreten. Diese Deformationen kénnten fir das Erreichen des aktiven Grenzzustands im
Boden hinter der Wand zu gering sein. Fur die Beurteilung von bestehenden Winkelstiitzmauern ist dem-
nach die Kenntnis der deformationsabhangigen Entwicklung des Erddrucks sowie der korrosionsbedingten
Verminderung des Rotationsvermdgens sehr wichtig.

2 Rotationskapazitat einer Betonwand

Eine Abschéatzung des Rotationsvermégens einer Betonwand kann
mit dem folgenden vereinfachten Vorgehen bestimmt werden. Die
Rotation im Fliessgelenk resultiert aus:

& " Lp
d—x

wobei ¢, die Bruchdehnung des Betonstahls, L, die Lange des
plastischen Gelenks, d die statische Hohe und x die Hohe der
Druckzone ist (Bild 3).

Die mittlere Stahldehnung beim Bruch einer intakten Wand &,
kann naherungsweise aufgrund des Zuggurtmodells bestimmt
werden. Die Grdsse des plastischen Gelenks kann in erster Nahe-
rung mit der Annahme L, = d abgeschatzt werden. Im Falle einer lokalen Korrosion der Hauptbewehrung,
geht jedoch der Verbund zwischen Stahl und Beton praktisch vollstandig verloren [5] und fiir die Abschat-
zung des Rotationsvermdgens kann die Bruchdehnung des nackten Stahls angenommen werden (keine
versteifende Wirkung des Betons). Aufgrund der lokalen Querschnittsschwéchung werden die plastischen
Dehnungen stark lokalisiert auftreten, sodass die Lange des plastischen Gelenks, gegeniiber dem intakten
Zustand, auf die Hohe des korrodierten Bereichs reduziert wird, Lp = Lco- In [1] wurde eine mittlere Hohe
der Querschnittsreduktion aufgrund der Korrosion von wenigen Zentimetern festgestellt.

Fur ubliche Wandgeometrien und Materialparameter, resultiert aus diesen Uberlegungen ein Rotationsver-
mdgen von ca. 6;,; = 50 mrad fir intakte Wande beziehungsweise 0y, = 5 mrad fir Wande mit lokaler Kor-
rosion. Diese Werte stellen eine erste Abschatzung dar und sollen nur als Referenz fir den néchsten Ab-
schnitt dienen. Das Last-Verformungsverhalten korrodierter Stiitzwande wird momentan in einem Partner-
projekt am Institut fir Baustatik und Konstruktion (IBK) der ETH Zirich untersucht.

Bild 3: Rotation im plastischen
Gelenks.

3 Verformungsabhéangige Entwicklung des Erddrucks

Fur die Beurteilung von bestehenden Stitzmauern ist ein tiefes Verstandnis der verformungsabhangigen
Entwicklung des Erddrucks sehr wichtig. Die gekoppelte Last-Verformung Beziehung ist sehr komplex und
ist in praktischen Fallen von vielen Einflissen abhangig (Steifigkeit und Abmessungen der Wand, Steifigkeit
des Fundaments, Materialparameter, Bodenverdichtung, ...). Tritt eine Korrosion der Bewehrung auf, wird
das Gleichgewicht der Wand durch die Querschnittsschwachung gestort. Um das Gleichgewicht wieder zu
erreichen, muss eine zusatzliche Deformation der Wand auftreten, welche zu einer Reduktion der Erddriicke
fuhrt. Bei sehr kleinen Deformationen bleibt das Bodenverhalten beinahe elastisch. Mit zunehmenden De-
formationen entwickelt sich eine plastische Zone im Boden, die von der Oberkante der Hinterfullung nach
unten wachst bis der aktive Grenzzustand in der Hinterfullung erreicht ist.

Die komplexe Beziehung zwischen Wand und Boden wurde anhand eines vereinfachten numerischen Mo-
dells untersucht. Damit die verschiedenen Wechselwirkungen getrennt voneinander untersucht werden
konnten, wurde eine Parameterstudie an einem standardisierten Modell durchgefiihrt. Diese Untersuchung
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soll zusammen mit experimentellen Versuchen an einer Modellmauer die Erarbeitung eines mechanisch
konsistenten Modells ermdglichen, welches die relevanten Einflisse berticksichtigt.

Y; E: v, G ('PI 1-})1 KO

starre |
Wand N

o)
o
=

Bild 4: Vereinfachtes Modell.

Im Rahmen der vereinfachten Parameterstudie wird von einer starren Wand ausgegangen, die auf einem
starren Fundament gelagert ist (Bild 4). Der Boden wird als linear-elastisches — perfekt-plastisches Material
mit Mohr-Coulomb Bruchbedingung angenommen. Der initiale Spannungszustand wird als linear (dreieckig
verteilt) angenommen, ag,(z) = K, - z, wobei K, der initiale Erddruckkoeffizient ist. Es wird die Entwicklung
des aus dem Erddruck resultierenden Moments in der Betonierfuge infolge einer zunehmenden Rotation der
Wand verfolgt. Die berechnete Moment-Rotations Beziehung ist fiir drei reprasentative Konfigurationen in
Bild 5 dargestellt. Zusétzlich sind die Lésung fir das Moment im aktiven Grenzzustand gemass der Plastizi-
tatstheorie sowie die zwei in Abschnitt 2 gegebenen Richtwerte des Rotationsvermdgens einer intakten und
einer korrodierten Wand dargestellt.

hwand = 5m ~ = 19.6kN/m? ' =0.30 ¢ =0 ¢ = 30.00° «» = 10.00° § =2/3- ¢
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Bild 5: Entwicklung des aus dem Erddruck resultierenden Moments (pro Laufmeter) mit zuneh-

mender Rotation um die Betonierfuge mit verschiedenen Bodenparametern.
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Die Diskrepanz zwischen der Lésung der Plastizitatstheorie und der numerischen Simulation kann durch Ef-
fekte zweiter Ordnung erklart werden (Absenkung der Erddruckresultierenden auf die Wand bei zunehmen-
der Rotation).

Die durchgefiihrte Parameterstudie zeigt, dass fir Gbliche Bodenparameter und Wandabmessungen der ak-
tive Grenzzustand bei intakten Wanden im Normalfall erreicht werden kann. In diesem Fall ist das Rotations-
vermoégen geniigend hoch, um die nétigen Deformationen aufzunehmen. Ist die Hauptbewehrung korrodiert,
kann hingegen der aktive Grenzzustand im Boden nicht immer erreicht werden. In diesem Fall spielen ver-
schiedene Faktoren eine entscheidende Rolle. Den Resultaten in Bild 5 kénnen die Einfllisse des initialen
Spannungszustandes und der Bodensteifigkeit entnommen werden. Hohe initiale Spannungen erfordern
gréssere Spannungsanderungen und bedingen demzufolge deutlich grossere Deformationen bevor der akti-
ven Grenzzustand erreicht wird. Hohe initiale Spannungen sind bei stark verdichteter Hinterfillung, welche
z.B. bei talseitigen Stutzmauern anzutreffen ist, zu erwarten. Bei verdichteten Bdden ist in der Regel auch
die Steifigkeit hoch, infolgedessen der aktive Grenzzustand friher erreicht wird (Bild 5). Diese zwei Resultate
weisen auf die Wichtigkeit einer konsistenten Modellierung des elastisch-plastischen Entlastungsprozesses
und der in der Hinterfillung herrschenden initialen Spannungen hin.

In der durchgefuhrten Analyse wurde eine starre Wand angenommen. Wahrend der Rotation der Wand um
die Betonierfuge nimmt die initiale Verformung aufgrund der Entlastung des Bodens auf der ganzen Hohe
progressiv ab. Die Wand erfahrt dadurch eine Entlastung welche gegentiber dem Initialzustand zu einer Ver-
formung in Richtung der Hinterfullung fuhrt. Diese Wechselwirkung zwischen Boden und Struktur verlang-
samt den Entlastungsprozess des Bodens und fuhrt zu grésseren erforderten Rotationen im Bereich der Be-
tonierfuge um den aktiven Grenzzustand zu erreichen. Grosse elastische Wanddeformationen kénnen ferner
aufgrund von Temperaturdnderungen auftreten. Die Folgen solcher zyklischen Einwirkungen (Entlastung-
Widerbelastung der Wand und des Bodens) missen also sorgfaltig untersucht werden.

3.1 Diskussion

In der Regel ist der Korrosionsgrad der Bewehrung nicht Gber die gesamte Lange der Stitzmauer gleich-
massig verteilt [1]. Der Tragwiderstand der Stitzmauer ist deshalb nicht konstant und eine reine Quer-
schnittsbetrachtung nicht mehr sinnvoll. Reissen korrodierte Bewehrungsstabe lokal vor dem Auftritt des ak-
tiven Grenzzustands im Boden, kénnte noch ein Gleichgewicht durch die daraus folgende Rotation der
Wand um die Betonierfuge (Entlastung der Wand) und durch eine Umlagerung der Kréafte auf die intakten
Stébe erreicht werden.

Stitzmauern werden Ublicherweise in Langsrichtung in Segmenten gebaut, welche durch Dilatationsfugen
getrennt sind. Ist die Bewehrung eines Mauerabschnittes starker korrodiert als diejenige der anderen Ab-
schnitte, wird dieser Abschnitt gréssere Deformationen erfahren, welche zu einer Spannungsumlagerung auf
die benachbarten Segmente im Boden fihrt (Bogenwirkung). Der Einfluss dieser 3D-Effekte kdnnte die
Tragsicherheit von korrodierten Winkelstiitzmauern gunstig beeinflussen.

4  Schlussfolgerungen

Die Zustandserfassung von bestehenden Winkelstitzmauern ist in den letzten Jahren ein sehr wichtiges
Thema geworden. Diese komplexe Aufgabe braucht mechanisch konsistente Modelle sowohl fir die defor-
mationsabhé&ngige Entwicklung des Erddrucks als auch fir die Quantifizierung des Rotationsvermdgens kor-
rodierter Strukturen.

Anhand der Resultate einer Parameterstudie an einem vereinfachten Modell wurde der Entlastungprozess
des Bodens diskutiert. Eine korrekte Modellierung des elastisch-plastischen Entlastungsprozesses und der
in der Hinterfillung herrschenden initialen Spannungen sind unverzichtbar. Einflisse von veréanderlichen
Einwirkungen wie Temperaturanderungen missen weiter untersucht werden.

Die gunstigen Effekte der Spannungsumlagerung im Boden und in der Struktur kénnten die Tragsicherheit
von korrodierten Winkelstiitzmauern giinstig beeinflussen.

4.1 Ausblick

Die erfolgreiche Beurteilung bestehender Winkelstitzmauern bedingt ein tiefes Verstandnis der Boden-
Bauwerk Interaktion. Das mechanische Modell soll Schritt fir Schritt erweitert werden, um alle relevanten
Einflisse einzubeziehen. Die Stoffgesetzte sollen verfeinert und angepasst werden und mit massstablichen
Versuchen validiert werden. Durch die Quantifizierung der 3D Effekte und die Zusammenarbeit mit dem am
IBK durchgefiihrten Partnerprojekt sollen Beurteilungsempfehlungen und -Kriterien erarbeitet werden.
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Der Kriechdruck — Erddruck auf Bauwerke im Kriechhang

1 Einleitung

Far die sichere Bemessung von Stutzbauwerken zur Stabilisierung von langsamen permanenten Rutschun-
gen (sogenannten Kriechhédngen) ist die Ermittlung des Erddrucks welcher auf das Bauwerk wirkt von gros-
ser Bedeutung. Im Gegensatz zum klassischen Erddruck, bei welchem der Bruchzustand durch eine Ver-
schiebung des Stlitzbauwerks entweder aktiv (Extension des Bodens) oder passiv (Kompression des Bo-
dens) stattfindet, verschiebt sich beim Kriechdruck ein Rutschkoérper in Richtung des Stutzbauwerks (Bild 1).
Robert Haefeli [1] hat 1944 diese unterschiedliche Kinematik, basierend auf Beobachtungen an Lawinenver-
bauungen, erstmals erkannt und ein Modell fiir die Ermittlung der auftretenden Erddriicke formuliert. Dieses
Modell basiert auf der Grenzgleichgewichtsmethode sowie einigen vereinfachenden Annahmen und wird in
der Ingenieurspraxis zur Bestimmung des Kriechdrucks verbreitet angewendet. Im vorliegenden Beitrag wird
dieses bekannte Problem mit Hilfe der Grenzbetrachtungen der Plastizitatstheorie studiert, es werden obere
und untere Grenzwerte formuliert und anschliessend werden die Ldsungen miteinander verglichen. Die in
diesem Beitrag gezeigten Losungen entsprechen weitgehend den Arbeiten von Kupper [4] und Szczepinski
[8] fur den plastischen Grenzzustand in ebenen Erd- und Schneeschichten. Eine Vertiefung und Erweiterung
dieser Betrachtung ist in [2] gezeigt.

P
Vo
-
Vo Vo <«

Aktiver Erddruck Passiver Erddruck Kriechdruck

Bild 1: Schematische Darstellung der Versagensmechanismen beim aktiven und passiven
Erddruck sowie beim Kriechdruck.

1.1 Problemdefinition

Es wird eine Rutschmasse mit Hang-
neigung 0 betrachtet, welche sich auf ei-
ner lokalen schwachen Gleitschicht in
Richtung eines Stitzbauwerkes bewegt.
Rutschmasse Die Rutschmasse ist durch ihren inneren
Y, ¢, ¢ Reibungswinkel ¢’, ihre Kohasion ¢’ und
«— ihre Wichte y charakterisiert. Die schwa-
che Gleitschicht ist um den Winkel a zur
Horizontalen geneigt und besitzt, da es
sich um einen Kriechhang im labilen
Gleichgewicht handelt, einen inneren Rei-
bungswinkel gleich der Gleitschichtnei-
gung ¢, = a. Der genaue Grund flr die
Bild 2: Problemdefinition Kriechbewegung und insbesondere der
Kriechgeschwindigkeit ist fur die Krafte im
Grenzzustand nicht von Bedeutung und wird daher nicht weiter diskutiert. Die Geometrie des Stiitzbauwerks
ist durch die Hohe H und die Wandneigung g definiert. Im Weiteren wird die Wandreibung § zwischen Wand
und Boden eingeflihrt.
Gesucht ist der maximale Erddruck welcher auf das Stitzbauwerk einwirken kann. Dieser Erddruck stellt
sich, durch die andauernde und langsam fortschreitende Bewegung des Kriechhanges gegen das Stlitzbau-
werk, beim Erreichen eines Bruchzustandes in der Rutschmasse oberhalb des Stitzbauwerkes ein.
Der Grundwasserstand wird unterhalb der Gleitschicht angenommen, fiir weiterfiihrende Informationen zum
Einfluss des Grundwassers auf den Kriechdruck wird auf [2] verwiesen.

Stlitzmauer

eitschicht 02

schwache &'
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1.2 Annahmen

Das Material der Rutschmasse sowie der Gleitschicht werden als ideal-plastisch mit Bruch gemass dem
Mohr-Coulomb’schen Kriterium angenommen. Zur Erflllung der Bedingungen flr die Grenzbetrachtung der
Plastizitatstheorie (Berechnung von oberen und unteren Grenzwerten) wird die Fliessbedingung assoziiert
eingefuhrt. Demzufolge haben zwei Bruchkdrper eine um den inneren Reibungswinkel des Bruchflachenma-
terials ¢’ geneigte Relativgeschwindigkeit. Die Rutschmasse bewegt sich dementsprechend aufgrund des
Reibungswinkels der Gleitschicht (¢; = a) in horizontaler Richtung. Die Implikationen der assoziierten
Fliessbedingung werden vertieft in [2] diskutiert und es kann gezeigt werden, dass der Kriechdruck von der
Fliessbedingung unbeeinflusst ist. Im Weiteren wird angenommen, dass der Widerstand der Gleitschicht auf
ihrer gesamten Lange mobilisiert ist. Dies ist in aktiven permanenten Rutschungen immer der Fall und bei
Inaktiven, welche erst nach dem Bau des Stiitzbauwerks zu rutschen beginnen, ist eine kleine Bewegung
des Stutzbauwerkes hangabwarts vor dem Erreichen des Bruchzustandes in der Rutschmasse erforderlich
(vs, Bild 3a), welche aufgrund der Nachgiebigkeit solcher Stitzbauwerke aber im Normalfall auftritt. Es wird
ausserdem angenommen, dass die Rutschung ausreichend lang ist um den Kriechdruck gegen das Stitz-
bauwerk aufzubauen.

2 Grenzbetrachtungen der Plastizitatstheorie

2.1 Kinematische Losung, oberer Grenzwert

Far die Formulierung eines oberen Grenzwertes des Kriechdrucks wird ein kinematisch vertraglicher Bruch-
mechanismus betrachtet (Bild 3a). An diesem Mechanismus werden mithilfe der relativen virtuellen Ge-
schwindigkeiten gemass dem Hodographen in Bild 3b die externen Arbeitsinkremente sowie die interne Dis-
sipationsleistung berechnet. Man beachte, dass fiir allgemeinere Bedingungen der Fall v; # 0 zwar studiert
wurde, im vorliegenden Beitrag jedoch von einem starren Hindernis mit v; = 0 ausgegangen wird. Durch
Gleichsetzen der externen und internen Arbeitsinkremente kann die Arbeitsgleichung nach der Kriechdruck-
kraft E;;, im Hang aufgel0st werden und aus Gleichgewichtsiiberlegungen resultiert die gesuchte Kriech-
druckkraft E};,,,, auf das Stitzbauwerk.

Zur Vereinfachung wird hier nur die Gleichung fiir den Spezialfall einer kohdsionslosen Rutschmasse, ¢’ = 0,
welche auf einer Hangparallelen Gleitschicht, « = 8, gegen eine vertikale Wand, § = 0, abgleitet, dargestellt.
Eine allgemeine Lésung kann in [2] gefunden werden.

H%ycos?(a) sin(w; + w,)  sin(@’ + w; + ) sin(@’ + w, — a)

Eunw = 2 “sin(w,) sin(w,) sin(2¢’ + w; + w,) (1)

Diese Kriechdruckkraft ist von den Winkeln der zwei Bruchflachen abhangig. Um den kleinsten (und somit
massgebenden oberen Grenzwert) zu finden, muss Gleichung (1) minimiert werden.
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Bild 3: a) Kinematischer Bruchmechanismus und b) zugehoériger Hodograph
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2.2 Statische Losung, unterer Grenzwert

Indem ein statisch zulassiges Spannungsfeld gefunden wird, welches die Gleichgewichtsbedingungen so-
wohl innerhalb der Rutschmasse als auch auf ihren Randern sowie in der Gleitschicht erfullt und an keinem
Punkt die Bruchbedingung verletzt, kann ein unterer Grenzwert fur den Kriechdruck kann formuliert werden.
Far den bereits eingefuhrten Spezialfall (¢’ = 0, « = 8, § = 0) existiert ein statisch zuldssiges Spannungsfeld
(Bild 4a), welches beziiglich der hangparallelen Koordinate t konstant ist und beziglich der hangnormalen
Koordinate n linear zunimmt. Mit geometrischen Uberlegungen am Mohr’schen Kreis (Bild 4b) wird der unte-
rer Grenzwert fir den horizontalen Kriechdruckkoeffizient K;;,,, hergeleitet. Fur die vollstandige Herleitung
wird auf [2] verwiesen.

0y 2Ejp, _cos*a
vz  yH?  cos2q’

2
Kipw = . (1 + /1 —cos2@’(1 + tanza)) (2)
Interessanterweise entspricht diese Gleichung algebraisch, obwohl urspriinglich fiir ein anderes Problem
formuliert, der klassischen passiven Erddrucklésung von Rankine [6] fiir ebenes geneigtes Terrain und ho-
mogenem Boden. Bekanntermassen ergibt die Rankin’sche Ldsung flir grossere Hangneigungen im passi-
ven Erddruckfall jedoch deutlich zu tiefe Erddriicke. Die passive Erddrucklésung nach Rankine wurde in [7]
fur die Berechnung des Widerstandes im Fussbereich des Brattas Kriechhangs in St. Moritz verwendet.

et

Oz,Txz o, (7.=(|);

Ox,Tzx

(a) (b)
Bild 4: a) Spannungsfeld und b) zugehorige Mohr’'sche Kreise fiir den Spannungszustand in der
Rutschmasse (durchgezogener Kreis) sowie auf der Gleitschicht (gestrichelter kleiner Kreis).

2.3 Vollstandige Losung der Plastizitatstheorie

6

Passiver Erddruck Durch die Optimierung der Bruchwinkel in Glei-
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den Erddruckkraft mit 2/(yH?) kann der obere
Grenzwert auf die Form der Gleichung (2) ge-

| ) °;/: bracht werden. Da der obere und der untere
4 e Grenzwert zusammenfallen, stellt (2) fir den
T vollstandige betrachteten Spezialfall (c' =0, a =6, f =0)

. Lésung die vollstdndige LOsung der Plastizitatstheorie

o dar. In Bild 5 sind Kriechdruckkoeffizienten fir

finf verschiedene Reibungswinkel ¢’ der
Rutschmasse in Abhangigkeit der Gelandenei-
gung 0 dargestellt. Zum Vergleich sind zusatz-
lich die aktiven und passiven Erddruckkoeffi-
zienten, unter Annahme einer ebenen Bruchfla-
che, nach Coulomb [1] resp. Mller-Breslau [5]

' ' ' ' ' ' ' ! dargestellt. Wahrend der aktive und der passive
o 5 10 15 20 25 30 35 40 pErddruck mit zunehmender Gelandeneigung

Geldndeneigung a = 6,

Bild 5: Erddruckkoeffizient ~auf  Stiitzbauwerke: 2"'St€igen, nimmt der Kriechdruck ab. Obwohl
durchgezogene Linien entsprechen der voll- von geringer praktischer Bedeutung, '.St die Be-
stindigen Losung fiir den Kriechdruck, zum obachtung interessant, dass der Kriechdruck
Vergleich sind die passiven (strich-punktiert) ]Ichrdd hoEzontar:esC (IEeIatr)mde c:]erg E_a§sn;]en
sowie die aktiven (gestrichelt) Erddruckkoeffi- =rddruck nach Coulomb (auch Rankin’scher

zienten ohne Wandreibung nach Coulomb [1] Stor_}d;arfa:l: tgen?tnlrlﬂ) ’eftspr.i.cht_ ulndt fir dekn
bzw. Miiller-Breslau [5] dargestellt. stelisten Extremtall, ¢° = a, aquivalent zum ak-

horizontaler Erddruckkoeffizient K.
N w

-
s
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tiven Coulomb’schen Erddruck, Ku, (¢’ = @) = cos?a, ist.

Fir den interessierten Leser ist in [2] aufgezeigt, wie die vollstandige Losung auf beliebige Wandneigung
sowie unterschiedliche Fliessregeln des Bodens erweitert werden kann. Im Weiteren werden dort Falle mit
variabler Dicke der Rutschmasse, Kohasion sowie die Wirkung der Wandreibung diskutiert.

3 Vergleich mit bestehenden Losungen und Fallbeispiele

3.1 Vergleich mit bestehenden Lésungen

Die bekannte Losung von Haefeli [3] zum Kriechdruck basiert auf dem in Bild 6a dargestellten Grenzgleich-
gewichtsmodell, welches aus zwei Bruchkorpern sowie der hangaufwarts liegenden Rutschmasse besteht.
Grenzgleichgewichtsldésungen sind im Allgemeinen weder untere noch obere Grenzwerte und entsprechen
nur in Spezialfallen der vollstandigen Losung. Um das Grenzgleichgewicht zu formulieren musste Haefeli
verschiedene Annahmen treffen, u.a. musste er die Neigung fur die Kraft auf das Stutzbauwerk Eg, als auch
fur die Kraft welche die Rutschmasse auf den Block 2 austbt, D, eine Neigung annehmen. Diese Kraftnei-
gungen, welche von Haefeli vereinfachend gleichgesetzt wurden, bleiben als freie Parameter in der Lésung
bestehen, weshalb in seiner Losung der Kriechdruck von der Wandreibung & abhéngt. In Bild 6b wird fur
exemplarisch fur ¢’ = 30° die prasentierte vollstdndige Losung der Plastizitatstheorie mit der Kriechdrucklo-
sung nach Haefeli verglichen. Es zeigt sich, dass die Charakteristik der Losung nach Haefeli eher einem
modifizierten aktiven Erddruck entspricht, wie auch aus dem Grenzgleichgewichtsmodell ersichtlich ist. Der
Kriechdruckkoeffizient zeigt daher gegentiber der hier prasentierten Losung eine deutliche Diskrepanz. Wah-
rend die Lésung nach Haefeli im Vergleich mit der Plastizitatslésung den Kriechdruck fir flache Gelandenei-
gungen stark unterschatzt, liegt sie flir Gelandeneigungen nahe am Reibungswinkel der Rutschmasse Uber
der vollstandigen Lésung.

3.5,

innerer Reibungswinkel ¢’ = 30° 0 _—
o
€
(]
D 17}
o]
lV ﬂﬁ %
p 2 2
1 o
°
w
3 lG &

o cos?(a)
0 ~
E s 5
0 T
0 5 10 15 20 25 30
Geléndeneigunga =6, °
(a) (b)

Bild 6: a) Grenzgleichgewichtslosung fiir den Kriechdruck nach Haefeli (1944) b) Vergleich der Lo6-
sung nach Haefeli mit der vollstandigen Losung der Plastizitatstheorie.

3.2 Fallbeispiele

Die Anwendung der Kriechdruckberechnung wird in diesem Abschnitt anhand zweier Fallbeispiele erlautert.
Dazu wird einerseits der Endbereich eines natirlich blockierten Kriechhanges (Bild 7a), (die Rutschung wird
durch den Fels am unteren Ende stabilisiert) sowie andererseits ein Hanganschnitt mit einer Stlitzkonstrukti-
on und einer sehr flach geneigten Gleitschicht (Bild 7b) diskutiert. Die vollstdndige Lésung ist glltig fur einen
Wandreibungswinkel § > a (es wird a mobilisiert). Man beachte, dass sich auch die Coulomb’schen Erddri-
cke durch Anpassung der Wandreibungswinkel in die Rankin’schen Erddriicke und somit den Kriechdruck
Uberflhren lassen.
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Bild 7: Fallbeispiele a) Endbereich eines natiirlich blockierten Kriechhanges b) Stiitzbauwerk fir
einen Hanganschnitt mit sehr flacher Gleitschicht

3.2.1 Endbereich eines natiirlich blockierten Kriechhanges

Im ersten Fall wird der Endbereich eines 20m starken und um 20° geneigten Kriechhanges mit hangparalle-
ler Gleitschicht betrachtet (Annahme einer gentigend rauen Oberflache zur Verhinderung eines Bruches ent-
lang der Trennflache, siehe [2]). Die kriechende Rutschmasse, ¢’ = 30°, wird an ihrem Fuss durch einen
auftauchenden Felshorizont blockiert. Bei ausreichend grosser Bewegung der Rutschung kommt es im
Fussbereich zu einem Versagen der Rutschmasse, was fir eine mégliche Bebauung grosse differentielle
Verschiebungen bedeutet. In diesem Fall kann der Kriechdruckkoeffizient gemass der vollstandigen Losung,
Gleichung (2), zu K;;, = 2.0 bestimmt werden. Der kritische Mechanismus ist in Bild 7a dargestellt und seine
Lange in horizontaler Richtung betragt 77.6m, was die Dicke der Rutschung um ein Vielfaches Ubersteigt
und somit einen grossen Teil einer moglichen Bebauung betreffen kénnte.

3.2.2 Stiitzbauwerk fiir einen Hanganschnitt mit sehr flacher Gleitschicht

In diesem zweiten Fallbeispiel wird ein Stutzbauwerk fir einen 10m hohen Hanganschnitt mit sehr flacher
Gleitschicht (a = 7°), betrachtet. Bei diesem Szenario besteht die Gleitschicht z.B. aus einem Bentonit, wel-
cher eine sehr niedrige Restscherfestigkeit aufweisen kann.

Zuerst wird ein Fall mit konstanter Dicke der Rutschmasse betrachtet (Fall a in Bild 7b). In diesem Fall resul-
tiert der Kriechdruckkoeffizient aus der vollstandigen Lésung zu K;;,, = 2.9. Er ist aufgrund der niedrigeren
Neigung hoher als im Fallbeispiel 1.

Im zweiten Fall wird eine variable Dicke der Rutschmasse mit Gelandeneigung von 20° betrachtet (Fall b in
Bild 7b). In diesem Fall ist die hier prasentierte vollstdndige Lésung nicht mehr gultig. Der Kriechdruck kann
mit dem in [2] angegebenen oberen Grenzwert trotzdem abgeschatzt werden und vergréssert sich gegen-
Uber Fall a auf K;;,,, = 5.4. Da in diesem Fall jedoch kein unterer Grenzwert zum Vergleich existiert kénnte
dieser hohe Wert zu konservativ sein.

3.2.3 Vergleich
Die Kriechdruckkoeffizienten fiir die Fallbeispiele sind in Tabelle 1 zusammengestellt. Zum Vergleich sind
die Kriechdruckkoeffizienten nach Haefeli [3] sowie die aktiven und passiven Erddruckkoeffizienten nach

Coulomb [1] und Miiller-Breslau [5] auch aufgefiihrt.

Tabelle 1: Vergleich der Erddruckkoeffizienten in den Fallbeispielen

Vollstandige Lésung Groeairv% "
Wandreibung & Fallbeispiel 1: . Fallbeispiel .2: Haefel Aktiv Passiv
Neigung a: | Neigung b: 6 = 20° 0 =20° 0 = 20°
a=0=20° a=7° a=7°
6=7° 6 = 20°
0=« 2.0 2.9 54 - - 2.0
6=0° 0.63 0.44 5.74
5 =2/3¢' = 20° i i i 0.97 0.39 -
8§ =-2/3¢" =-20° - - - - - 21.96
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4 Schlussfolgerungen

Im vorliegenden Artikel wird eine plastizitatstheoretische Lésung fir den Kriechdruck anhand von oberen
und unteren Grenzwerten aufgezeigt. Diese Grenzwerte fallen unter bestimmten Bedingungen aufeinander
und resultieren somit in der vollstandigen Lésung. Fir allgemeinere Randbedingungen (Rutschmasse mit
nicht konstanter Dicke) kann nur ein oberer Grenzwert fir den Kriechdruck angegeben werden (siehe [2]).
Der Gebrauch dieser oberen Grenzwerte fiihrt zu konservativen (zu grossen) Einwirkungen auf ein Stiitz-
bauwerk und kann daher als Abschatzung benltzt werden. Der Vergleich mit der bestehenden Grenzgleich-
gewichtslosung von Haefeli zeigt eine deutliche Diskrepanz, welche insbesondere bei niedrigeren Gelan-
deneigungen zu einer deutlichen Unterschatzung der Kriechdriicke fihren kann. Es gilt im Weiteren zu be-
merken, dass der hier vorgestellte Kriechdruck der maximal mdgliche Erddruck im ebenen Dehnungszustand
darstellt. Durch weitergehende Betrachtungen kann der Kriechdruck auf fallspezifische Gegebenheiten (z.B.
Lange der Rutschung, Verhalten von Block 3) angepasst werden. Im Gegensatz zum aktiven Erddruck
nimmt die Einwirkung auf die Wand mit Erhohung des Reibungswinkels zu, was bei der Wahl des Rei-
bungswinkels berlcksichtigt werden muss.

4.1 Ausblick

Die prasentierte theoretische Losung fir den Kriechdruck muss hinsichtlich praktischer Anwendung auf all-
gemeinere Randbedingen erweitert werden. Dazu gehoéren insbesondere dreidimensionale Falle (Pfeiler im
Kriechhang) sowie die Ermittlung der Kriechdriicke auf Bauwerke welche in der Rutschmasse eingebettet
sind und sich mit dem Hang bewegen. Im Weiteren waren eine experimentelle und messtechnische Validie-
rung im Feld wiinschenswert.
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Faseroptische Uberwachungsmethoden fur Stiitzmauern

1 Einleitung

Glasfasern werden nicht nur zur Datenlbertragung bei Telefonie und Internet eingesetzt, sondern sie dienen
auch als hochauflésende Sensoren. Analog dem Wechsel von einem Kupfer- zu einem Glasfaserkabel beim
Internet kann bei der Uberwachung von Bauwerken mittels Glasfasern im Vergleich zu konventionellen Me-
thoden eine viel grossere Menge an Informationen gewonnen werden. Fur den Anwender resultiert eine
Vielzahl von lokalen Dehnungs- und Temperaturwerten, welche zum Monitoring von Verschiebungen und
Temperaturen in Bohrldchern oder Stiitzbauwerken, zur Uberwachung von Infrastruktur in Rutschgebieten
und fir weitere geotechnische Uberwachungsaufgaben, wo grosse Datenmengen iiber lange Zeit gefragt
sind, herangezogen werden kénnen.

Im vorliegenden Artikel wird speziell auf Anwendungen der faseroptischen Sensorik im Bereich der Stitz-
mauern eingegangen. Dies ist moglich durch direkte Messungen in oder an Stitzmauern, durch Messungen
von Anker- oder Spriesskréaften als auch tber indirekte Messungen.

2 Grundlagen der faseroptischen Sensorik

2.1 Messen mittels Glasfaser

Eine aus Glas bestehende lange dinne Faser hat die Eigenschaft, dass sie Licht entlang des Kerns der Fa-
ser leiten kann (—Lichtwellenleiter). Die Faser weist im Querschnitt einen radial abnehmenden Brechungsin-
dex auf, so dass das Licht an den Trennflachen verschiedener Brechungsindizes nach innen reflektiert wird.
Durch diesen Effekt wird das Licht nur im Kern der Faser mit einem Durchmesser von wenigen Mikrometern
gefiihrt. In Glasfasernetzen werden solche Lichtwellenleiter zur optischen Datenilibertragung tGber weite Dis-
tanzen verwendet. Man unterteilt die verschiedenen Fasertypen dabei in Singlemode und Multimode. Bild 1a
zeigt einen typischen Querschnitt einer Singlemode Faser.

Nicht alles Licht erreicht das Ende der Faser. Ein Teil wird an geringfiigigen Anomalien im Kabel reflektiert
und reist wieder zurtick zum Ausgangspunkt. Die Starke der Reflektion sowie allfallige Frequenzanderungen
sind abhangig vom Zustand der Faser am Reflektionsort. Wird zum Beispiel die Faser an einem Ort ge-
dehnt, &ndert sich dort die Reflektion im Gegensatz zum Rest der Faser. Wenn man nun einen Lichtpuls in
eine Faser schickt und dann die Reflektion Uber die Zeit aufzeichnet, weiss man von jedem Teilabschnitt der
Faser, welcher Zustand dort momentan herrrscht. Bild 1b zeigt bildlich den Aufbau eines faseroptischen
Messsystems mit Lichtquelle/Messgerat, einer Zuleitungsfaser sowie dem Sensor / der Sensorfaser. Der
Sensor soll jeweils an der Stelle am Objekt so angebracht sein, dass die Dehnung- und/oder Temperatur am
Objekt maglichst verlustfrei auf den Kern der Glasfaser Ubertragen wird.

a) Querschnitt Faser b) Aufbau Messsystem
Zuleitung (Faser) Sensor (Faser) “
Mantel gj\‘/‘
125 um Lichtquelle
Messinstrument

Schutzschicht . ]
Reflektion des Lichtpulses

250 pm :
auf einer Sensorstrecke
Kern
5 bis 10 um
Bild 1: a) Querschnitt durch eine Glasfaser und b) Aufbau des Messsystems.
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2.2 Ubersicht faseroptischer Messtechnologien

Heutzutage sind diverse Technologien und Messsysteme erhéltlich, welche die Temperatur und/oder Deh-
nung einer Glasfaser bestimmen kdnnen. Die prominentesten Technologien sind dabei die Faser-Bragg-
Gitter (FBG), die Brillouin Optical Time Domain Analysis (BOTDA) sowie die Rayleigh und Raman basierten
Messmethoden [z.B. 1, 2 und 3]. Je nach gewdhlter Technologie werden dabei Einzelsensoren, aneinander-
gereihte Einzelsensoren oder verteilte Sensoren ausgelesen (Bild 2). Als Anhaltspunkt sind die Spezifikatio-
nen der verschiedenen Technologien in Tabelle 1 dargestellt. Es ist zu beachten, dass dies die momentanen
Bestwerte flr eine bestimmte Technologie darstellen und nicht fir das Gesamtsystem Messgerét, Sensor
und dessen Fixierung an Struktur gelten. Alle Technologien basieren auf Glasfasern, deren maximale Deh-
nung (vor dem Bruch) auf 1% bis 3% beschrankt ist. Bei Standardfasern sollte des weiteren der Tempera-
turbereich von -40° bis +120° nicht verlassen werden. Spezielle Fasern fir einen grosseren Dehnungs- resp.
Temperaturbereich sind verfiigbar.

Tabelle 1: Spezifikationen der faseroptischen Messtechnologien.
Technologie Maximale Anzahl Typische Auflésung Auflésung Messfrequenz
Sensoren (pro Kanal) | Sensorlange Dehnung Temperatur
FBG 25 5-10 mm 0.1 pe 0.01° C Bis zu 5 kHz
BOTDA 30000 1m 2 e 0.1°c | Messung dauert
ca. 5 Minuten
Rayleigh 7'000 10 mm 1 e 0.1° C Bis zu 250 Hz
Raman 20'000 0.5m - 0.01°c | Messung dauert
einige Minuten
Einzelsensor Kontinuierlicher (verteilter) Sensor
() )] ) (E T ) S es)
Punktsensor Brillouin, Raman &
Fiber Bragg Grating Rayleigh scattering
Multiplexing FBG
] Il 1 )
Bild 2: Faseroptische Messmethoden lassen sich in Einzelsensoren, aneinandergereihte Ein-

zelsensoren (Multiplexing) und verteilte Sensoren unterteilen.

2.3 Einzelsensoren

Als Einzelsensoren werden hauptséachlich die Faser-Bragg-Gitter (FBG) eingesetzt. Ein Bragg-Gitter ist ein
optischer FrequenZfilter, welcher in den Kern von Lichtwellenleitern eingeschrieben wird. Beim Durchgang
von Licht durch den Frequenzfilter kommt es bei der eingeschriebenen Wellenlange zur Interferenz. Durch
eine Temperatur- und/oder Dehnungsanderung am FBG andert sich auch deren reflektierte Wellenlange.
Die FBG sind grundsatzlich sensitiv beziiglich Dehnung und Temperatur. Um nur die Temperatur zu mes-
sen, wird ein FBG so eingepackt, dass es auch bei grosser Beanspruchung der Aussenhiille im Kern deh-
nungsfrei bleibt (Temperatur-FBG). Sollen an einem Objekt, welches auch Temperaturanderungen ausge-
setzt ist, nur die Dehnungen gemessen werden, dann muss der gemessene Wert im Dehnungs-FBG jeweils
noch durch eine Messung am Temperatur-FBG kompensiert werden. Die FBG Sensoren lassen sich gut an-
einanderreihen entlang einer Faser (Multiplexing), damit kdnnen Messketten von bis zu 25 Sensoren auf ei-
nem Messkanal gemessen werden.
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2.4 \Verteilte Sensoren

Die verteilte Sensorik erlaubt die kontinuierliche Messung von Temperatur und/oder Dehnung entlang einer
bis zu 30 km langen Glasfaser. Je nach Technologie kann dabei fir jeden Millimeter- bis Meter-Abschnitt ein
Messwert bestimmt werden. Das heisst, mit einem Messgerat und einer einzigen Faser kdnnen zeitgleich
Tausende von Messstrecken (analog Einzelsensoren) erfasst werden. Es kénnen Standardfasern aus dem
Telekombereich verwendet werden, die Fasern missen aber anders ummantelt werden. Denn erstens mus-
sen sie die harschen Baustellenbedingungen tberstehen und zweitens missen diese, fiir Dehnungsanwen-
dungen, so eingepackt werden, dass jegliche Dehnung welche auf dem Mantel aufgebracht wird auch sicher
den Kern der Faser erreicht. Diverse Technologien basierend auf einer «nattrlichen» Riickstreuung entlang
der Fasern erlauben die Messung von Temperatur und Dehnung. Im Gegensatz zu FBG Sensoren ist es da-
bei nicht notwendig, die Faser (mittels Gitter) zu verandern. Tabelle 1 gibt eine Ubersicht der verteilten Sen-
sorik auf Basis von Brillouin, Rayleigh (beide Temperatur und Dehnung) und Raman (nur Temperatur)
Streuung.

2.5 Hauptanwendungsgebiete in der Geotechnik

Faseroptische Sensoren werden bereits seit einigen Jahren in vielen Anwendungsgebieten der geotechni-
schen Uberwachung eingesetzt. Es ist nicht mdglich, im Rahmen dieses Artikels einen umfassenden Uber-
blick dazu zu verschaffen. Untenstehend sind einige der haufigsten Anwendungen aufgezeigt.

2.5.1 Pfahliberwachung

Die Hauptanwendung der faseroptischen Sensorik in der Geotechnik ist momentan wohl die Pfahliberwa-
chung. Mit einem einzigen verteilten Sensor lassen sich Uber die Tiefe eines Pfahls liickenlos die Dehnun-
gen messen. Damit kann zum Beispiel wahrend eines Pfahlversuchs die Dehnung und damit auch die Last-
abtragung Uber die Tiefe sehr viel detaillierter als mit herkdbmmlichen Methoden aufgezeichnet werden. Auch
der Verkabelungsaufwand ist dabei viel geringer, braucht es doch nur ein einzelnes faseroptisches Sensor-
kabel und nicht eine Vielzahl von Kabeln, welche die Einzelsensoren erschliessen.

In den letzten Jahren wurden von den Autoren Uber 100 Pfahle mit faseroptischen Sensoren ausgestattet
und Uberwacht. Nebst ganz reguléaren statischen Pfahlbelastungsversuchen gibt es auch immer wieder spe-
zielle Projekte, welche an die Grenzen des Mdglichen gehen: Z.B. wurden fir ein Hochhausprojet in Dubai
Pfahltiefen bis Uber 90 m instrumentiert und mit Osterbergzellen belastet. Oder fir Windkraftprojekte in
Frankreich und Grossbritannien, wo Pfahle mit bis zu 2 m Durchmesser mit Sensoren ausgestattet wurden,
welche auch die Dehnungen wéahrend dem Einhdmmern dieser Pfahle in den Boden mit einer Ausleserate
von 1 kHz problemlos aufzeichnen konnten.

2.5.2 Leitungen in Kriechhangen

Mangels Alternativen bei der Routenfiihrung muss bei Leitungen fir die Wasserkraft oder fir den Transport
von Gas oft instabiles Gelande durchquert werden. Meistens ist dabei bekannt, dass die Hange kriechen.
Doch die Dimensionen der Kriechhdnge, die raumliche Verteilung der Verschiebungsvektoren sowie deren
zeitlichen Verlauf sind nur an wenigen Punkten bekannt. Was die Auswirkungen der Kriechbewegungen auf
die Leitung sind, ist unklar. Ein verteilter Dehnungssensor, welcher parallel zur oder sogar direkt auf der Lei-
tung platziert wird, kann dazu mehr Informationen liefern. Bild 3 zeigt den Einbau einen solchen Messsys-
tems sowie die Entwicklung der Dehnungen entlang der Leitung Uber die Zeit. Bei diesem Projekt wurden an
verschiedenen Stellen grosse Dehnungen und Stauchungen registriert. Eine magliche Interpretation ist in
Bild 3 schematisch dargestellt.

2.5.3 Bohrungen

Nebst der horizontalen Uberwachung in Kriechhdngen werden auch Bohrungen mit faseroptischen Sensoren
ausgestattet. Die so eingebauten langsverteilten Sensoren sollen dabei nicht direkt einen Inklinometer er-
setzten. Sie erlauben aber mit weniger Einbauaufwand rasch Rickschlisse auf die mogliche Bewegungs-
verteilung Uber die Tiefe. Bei rein vertikaler Belastung (z.B. bei Setzungen wegen Baumassnahmen) kénnen
faseroptische Bohrlochsensoren ein Extensometer ersetzen. Durch die hochaufgelosten Auslesungen resul-
tiert eine grossere Informationsdichte als bei Extensometern, bei welchen maximal 6 bis 12 Extensometer in
ein Bohrloch eingebaut werden kénnen.

53



0.20 0.70 +

010 | =+ = Robust sensor 10 months
; 0.60 + -+ = Sensitiv sensor 10 months
- — —Sensitiv sensor 26 months

00 B0 o - = —Robust sensor 26 months
= —_ Sensitiv sensor 39 months
x -0.10 < U
% = 940 Robust sensor 39 months

@ ]
2.0.20 2 0.30
m @
T ] A e
2 -0.30 4 ) 2 0.20
T ] == Sensitiv Sensor 10 months ®
& -0.40 - - = Robust sensor 10 months & 0.10
= = =Sensitiv sensor 26 months
-0.50 7§ = = = Robust sensor 26 months 0.00 )
0.60 | Sensitiv Sensor 39 month 0.10 \
) ] Robust sensor 39 month : ] 1.
-0.70 + ——— —— *O.ZUI;L' . .:‘ — e ’u‘= w 1
590 600 610 620 630 ,’830 ‘840 ' 850 *<860 870
- . . 7’
Distance along pipeline [Pm] v

Distance alc\)r\lg pipeline [Pm] ~.
A

Zug - Druck - Zug

Bild 3: Oben: Einbau von verteilten faseroptischen Sensoren zur Messung des Einflusses von
Hangkriechen auf eine Wasserleitung. Unten: Messresultate der Sensoren Uber eine Zeit
von 3 Jahren und schematisch dargestellt deren Interpretation [4].

3 Anwendungen fur Stitzmauern

In diesem Abschnitt wird auf Anwendungen eingegangen, welche fir Stiitzmauern geeignet sind und auch
bereits in Projekten erfolgreich durchgefiihrt wurden. Weitere mégliche Anwendungen an Stiitzmauern wer-
den ebenfalls disktutiert.

3.1 Direkte Messungen in oder an Stitzmauern
3.1.1 Sensorsysteme an der Oberflache

Soll eine bereits bestehende Mauer mdéglichst liickenlos und nicht invasiv instrumentiert werden, dann kom-
men an der Oberflache der Mauer befestigte verteilte Sensoren in Frage. Die Sensoren werden dabei punk-
tuell entlang der Mauer befestigt und linien- oder netzférmig geftihrt. Danach kann die Dehnungsanderung
Uber die Zeit auf jeder Teilstrecke (zwischen zwei Fixierungen) aufgezeichnet werden. Solche Systeme eig-
nen sich vor allem fir die kurzfristige Uberwachung von Blockmauern, zum Beispiel wahrend eines Belas-
tungsversuches oder einer Baumassnahme. Bild 4a zeigt die Instrumentierung einer Blocksteinmauer fir ei-
nen Belastungsversuch und in Bild 4b & 4c ist ein instrumentiertes historisches Gebaude dargestellt, wel-
ches fur den Bau einer neuen U-Bahnstation temporér verschoben werden musste.
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Eine langfristige Uberwachung mit Sensoren an der Oberflache der Mauer zur Evaluierung von Problemzo-
nen ist denkbar. Es sind in diesem Fall jedoch verschiedene Herausforderungen wie Sensorschutz, Tempe-
ratureinfliisse sowie die geringe Sensitivity des Sensorsystems bei Vektoren rechtwinklig zum Sensor zu be-
achten.

Bild 4: a) Instrumentierte Blocksteinmauer fiir einen Belastungsversuch und b) Sensorsystem
auf der Wand eines historischen Geb&udes wahrend dessen Umplatzierung (c).

3.1.2 Sensorsysteme innerhalb der Stiitzmauer

Fur eine langfristige Instrumentierung ist es ideal, wenn ein Sensorsystem direkt innerhalb der Mauer ange-
bracht werden kann. Im besten Fall wird so ein verteilter Sensor direkt bei Erstellung der Mauer in den Beton
eingegossen. Bei einer bestehenden Mauer sind minimal-invasive Systeme notwendig, z.B. innerhalb von
Bohrungen mit moglichst kleinem Durchmesser.

Ein solches System wird momentan von den Autoren als ASTRA-Pilotversuch der Arbeitsgruppe fir Bri-
ckenforschung (AGB) an einer Winkelstitzmauer erprobt. Dieses Forschungsprojekt soll die Grundlagen fir
eine automatisierte faseroptische Messanlage erarbeiten und deren Funktionalitéat an einer Pilotmauer auf-
zeigen. Dazu wurde ein Sensorsystem auf Basis von faseroptischen Dehnungssensoren FBG entworfen und
gepruft. Das Sensorsystem zeichnet sich durch einen minimalen Platzbedarf (zerstérungsarme Instrumentie-
rung) sowie eine gute Sensitivitdt (Bewegungsvektor in Richtung Dehnungssensor) aus. Die Platzierung in
der Wand wird durch das Verstandnis des Deformations- und Bruchverhaltens optimiert. Im September 2017
wurde eine Pilotmauer im Kanton Schwyz instrumentiert mit dem Ziel, eine automatisierte Messanlage wah-
rend zweier Jahren zu betreiben. Die Daten sind so auszuwerten, dass wiederkehrende Einfliisse von Ext-
remwerten, welche die Wandstabilitat gefahrden, gesondert betrachtet werden kénnen. Es werden auch
Temperatur- und Wasserdrucksensoren miteinbezogen.

3.2 Messungen von Anker- und Spriesskraften
3.2.1 Lastabtrag in Ankern

Mittels ein an einem Anker befestigten verteilten Sensor kann der Lastabtrag in den Untergrund Uber die An-
kerlange durch die gemessene Verformung (Dehnung) analysiert werden. Dies erlaubt auch die Messung
der Ankerkraft sowie einen Rickschluss auf den momentan mobilisierte Ankerkraft im Vergleich zur maxima-
len Traglast [2].

3.2.2 Zugriegel

Das Tunnelportal beim St. Galler Rosenberg befindet sich in einem Rutschhang, welcher mit mehreren hin-
tereinander liegenden Stitzmauern gesichert ist. Die Mauern wiederum sind mit Zugriegeln untereinander
verbunden. Da sich der Hang trotz der Massnahmen weiter bewegt, wurde beschlossen die Zugriegel mit fa-
seroptischen Sensoren zu instrumentieren und zu tUberwachen. Fir die Instrumentierung wurden mehrere
Zugriegel freigelegt und mit faseroptischen Sensoren ausgerustet. Das System erlaubt es, die Dehnungen
abschnittsweise zu messen und so Verlangerungen zu quantifizieren und zu lokalisieren. Gleichzeitig wer-
den auch die konventionellen Kraftmessdosen, welche die Spannkraft der Litzen in den Zugriegeln misst,
ausgelesen (siehe Bild 5).
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Bild 5: a) Sensorinstallation an Zugriegeln und b) Messungen der Zugriegelverlangerung tber
die Dauer von 27 Monaten [4].

3.2.3 Spriesse

Auch an Spriessen kdnnen durch das Anbringen von Sensoren (hauptsachlich FBG Sensoren) die Lasten
durch die gemessenen Verformungen bestimmt werden. Zu beachten sind bei einem solchen Projekt die
grossen Temperaturlasten sowie die ungleichen Verformungen im Querschnitt. Dies hat zur Folge, dass pro
Spriess mehrere Dehnungs- und Temperatursensoren angeordnet werden sollten.

3.3 Komplementare Messungen

Im Bereich von Stiitzmauern kdnnen komplementare Messungen helfen, den Einfluss von Bodenbewegun-
gen auf die Mauer zu Uberwachen. In Frage kommen dabei vor allem die Messsysteme wo langsverteilte ho-
rizontal verlaufende Sensoren direkt im Boden (GeoScan) oder in Strassen (RoadScan) eingebaut werden.
Das Funktionsprizip dieser Systeme ist ahnlich der unter 2.5.2 beschriebenen Pipelineiberwachung. Auch
instrumentierte Bohrungen hinter einer Stiitzmauer kénnen weitere hilfreiche Informationen bieten.

4 Fazit

4.1 Herausforderungen eines eindimensionalen Sensorsystems

Wird ein eindimensionaler Sensor durch einen dreidimensionalen Vektor beansprucht wird, sind die Grenzen
der Anwendung und die Interpretationsmdglichkeiten zu beachten. Dies betrifft nicht nur die faseroptischen
Dehnungssensoren, sondern auch viele Arten anderer Sensoren, welche in der (geotechnischen) Uberwa-
chung eingesetzt werden: z.B. alle Arten von Extensometern, Gleit-Mikrometern, Dehnmessstreifen. Die
Sensitivitat auf eine Bewegung in einem gewissen Winkel zur Sensorachse ist vor allem im Bereich von 85°
bis 95° gering. Bild 6 soll dies anhand eines Beispiels aufzeigen. Gemass Tabelle 1 liegt die Messauflésung
eines BOTDA Messgerats bei 2 Microstrain. Je nach Winkel folgen diese 2 Microstrain aus einer Bewegung
von 0.002 mm bis > 3 mm. Fir die meisten Bewegungsrichtungen resultiert eine sehr hohe Genauigkeit des
Messsystems im sub-millimeter Bereich. Beim Entwurf eines Sensorsystems basierend auf faseroptischen
(und anderen) Sensoren sind diese Erkenntnisse unbedingt zu bertcksichtigen. Weitere Informationen zur
Bewegunsrichtung sind allenfalls durch ein gut Uiberlegtes Sensorlayout oder durch weitere Sensoren zu er-
halten.
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Bild 6: Relation einer gemessenen Dehnung von 2 Microstrains zur Bewegung je nach Bewe-
gungsrichtung zur Sensorachse.

4.2 Vorteile und Grenzen der faseroptischen Sensoren
Die faseroptischen Sensoren weisen gegeniiber anderen Methoden eine Reihe von Vorteilen auf:

e Bis anhin unerreichte Menge an Messsdaten (entlang eines einzelnen Kabels — kontinuierlich oder
multiplexiert)

Luckenlose Uberwachung (kontinuierlich/verteilt)

Fern- und automatische Messungen

Minimierte und vereinfachte Verkabelung mehrerer Sensoren

Hohe Auflésung und Genauigkeit

Keine elektrischen Felder durch die Sensorik und keine Beeinflussung der Sensorkabel durch
aussere elektromagnetische Felder

sicherer Einsatz in explosionsgefahrdeten oder chemischaggressiven und korrosiven Medien

e Geringe Kosten der Sensoren

Demgegeniber stehen gewisse Herausforderungen:

e Spezialistenwissen und Spezialausristung notwendig fir die Instrumentierung und die Messungen
e Schutz der feinen Glasfasern vor rauen Umgebungsbedingungen

e Fixierung auf Strukturen und Dehnungsiubertrag auf Faserkern

e Temperaturkompensation (thermo-optische Einflisse der Messtechnologie)

e Hohe Kosten von Messgeréten

4.3 Fazit

Werden die unter 4.1 und 4.2 erwahnten Herausforderungen sorgféltig beriicksichtigt, bieten die faseropti-
schen Sensoren eine gute Grundlage fir ein erfolgreiches Stiitzmauern-Uberwachungssystem. Die grosse
Genauigkeit, der platzsparende Einbau, die hohen automatischen Ausleseraten sowie die grosse Anzahl
Messpunkte bieten dem Anwender umfassende, hochaufgeldste Daten. Diese helfen einerseits beim Ver-
standnis des Gesamtsystems als auch bei sehr detaillierter Einzelabschnitte und dem Erkennen von unvor-
hergesehenem Verhalten. Vor allem die verteilte faseroptische Sensorik bietet hier eine liickenlose Uberwa-
chung und vermindert das Risiko, dass Punktsensoren an unginstigen (d.h. nicht relevanten) Orten platziert
werden.
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NO9 Montreux - Roche, assainissement de murs de souténement

1 Introduction

1.1 Le mandat

Ce projet prévoit I'assainissement de 14 murs de souténement a semelle entre le km 28.207 et le km 38.780
(région de Montreux) de I'autoroute NO9 dans le Canton Vaud. Les murs de souténement ont été construits
dans les années 70 et présentent un risque de corrosion de I'armature de flexion.

1.2 Participants au projet

En tant que Maitre d’ouvrage, 'OFROU (filiale 1 d’Estavayer-le-Lac) s’est appuyé sur les bureaux CSD In-
génieurs SA, Techdata SA et BG Ingénieurs Conseils SA pour le BAMO et la DGT. L’auteur de projet et la
DLT ont été confiés au bureau AF TOSCANO SA, les rapports géotechniques fournis par Karakas & Fran-
cais SA et AF TOSCANO SA. Le concept de la mise a la terre et la protection contre le courant vagabond
ont été établis par Rausis Consulting et rs ingénieurs SA. L'entreprise active sur le chantier est le Consor-
tium PAMF constitué de Martin & Co SA, Perrin Freres SA, ADV Construction SA et Forasol SA.

1.3 Les chiffres de I'objet

Pour mesurer 'ampleur de I'intervention, voici, les chiffres clés du projet :

Nombre de murs de soutenement: 14 Ancrages actifs permanents : 10'500 m
Longueur totale : 1'200 m Codts de construction : CHF 15'500'000
Surface totale : 6'810 m* Projet : 2014 - 2017
Hydrodémolition : 250 m® Exécution : 2016 - 2018
Béton : 4'000 m®

2 Bases du projet

2.1 Contexte

Comme mentionné dans le rapport [1], les investigations, les analyses et les études réalisées dans le cadre
des travaux d’assainissement sur la N12, la N9 et la N5 depuis 2006 par I'OFROU sur les ouvrages de sou-
tenement non ancrés en béton armé avec semelle ont démontré que ces ouvrages présentent un risque im-
portant d’étre en mauvais état, voire dans un état alarmant, sans que cela puisse étre décelé par une ins-
pection visuelle.

Les dégats constatés présentent une corrosion avec perte de section de I'armature de flexion en pied de pa-
rement.

La corrosion observée n’est pas due aux chlorures, ni a la
carbonatation du béton, ni & une agression chimique liée a
la composition du sol mais a un béton d’enrobage trés po-
reux n'assurant pas un enrobage alcalin (protecteur) inté-
gral des barres. Ce type de corrosion se caractérise par
une dissolution du produit de corrosion sans provoquer
d’éclatement du béton d’enrobage (absence d'un phéno-
meéne d’expansion). De plus, selon les analyses du bureau
Dr. Vollenweider [2] la rupture de ces ouvrages doit étre
considérée comme étant fragile, avec possibilité de réac-
tion en chaine.

Au vu des constatations et conclusions de ces diverses
études, les ouvrages non ancrés avec semelle sont donc
considérés a risque.

La difficulté d'évaluer ce danger par la mise en évidence
d’'un état critique implique que, pour lever un risque de rup-
ture fragile, des travaux anticipés ont été réalisés, et sont en cours de réalisation par 'TOFROU sur certains
ouvrages de la filiale OFROU F1.

Un seul rapport d’investigation (réf. [3]) était disponible pour réaliser le mandat.

Image 1: Corrosion de I'armature
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Dans ce rapport, la vérification de I'armature de flexion au pied du mur a effectivement révélé un processus
de corrosion avancé, avec une perte de section allant jusqu’a 7 mm pour une barre d’armature de 10 mm de
diamétre.

Pour les 13 autres murs de souténement et sur décision de I'OFROU, aucune autre investigation spécifique
n'a été effectuée. Nous sommes donc partis du principe que I'armature de flexion au pied du mur est corro-
dée pour tous les murs, et n'est donc pas prise en compte dans les calculs.

3 Concept d’intervention

3.1 Etude des variantes

Dans la phase Concept d'intervention (MK), une étude de variantes a été établie pour chaque mur.
Le processus utilisé est représenté dans le tableau 1.

Murs existants
Situation
initiale

Etude de
variantes

partiel du mur
existant
nouveau parament
avec liaison au mur
existant
V5: Transformation
en mur poids depuis
l'arriére
V6: Transformation
en mur peids depuis
la face avant
V7: Renforcement
par la mise en place
d'ancrages actifs

e
C o
U =2
g2
o X
o
0w
a o
=
&3
e
G =

D
>'c

V1: Création d'une
paroi clouée
V2: Remplacement
V3: Création d'un

Construction
chantier
tiers,
topographie,
ouvrage
annexes
Critéres
économiques
Criteres
environne-
mentaux
Autres critéres
spécifiques a
l'ouvrage

Criteres
geotechnigues
Critéres liés aux

Critéres
d'exploitation
Critéres liés au

Variante V5: Transformation en mur V6: Transformation en mur V7: Renforcement par la mise
choisie poids depuis 'arriére poids depuis la face avant en place d'ancrages actifs

(3 murs) (3 murs) (8 murs)

Tableau 1: Processus étude des variantes
Sur la base de I'analyse des divers critéres, nous avons défini 3 types d'intervention :

- Transformation en mur poids depuis I'arriere
- Transformation en mur poids depuis la face avant
- Renforcement par la mise en place d’ancrage actifs

Dans la mesure du possible, nous avons transformé le mur existant en mur poids. Cette solution garantit la
pérennité de I'ouvrage (pas de risque de corrosion de I'armature, ni d’'ancrage actif permanent) mais ne peut
pas étre appliqguée pour des questions techniques ou de fonctionnalité aux 14 murs. Le gabarit autoroutier
ne peut pas toujours étre garanti avec un mur poids depuis la face avant, ceci a cause de son interaction
avec I'ouvrage voisin. Une fouille derriére le mur existant (surtout pour les murs les plus hauts) ne peut pas
toujours étre exécutée ou serait trop codteuse.

Si la transformation en mur poids n’est pas possible, la meilleure solution est de renforcer le mur existant par
la mise en place d’ancrages actifs. Le principal défaut de cette solution reste cependant I'entretien.
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4  Projet d’assainissement

4.1 Transformation en mur poids depuis 'arriére

Lorsque la transformation en mur poids depuis la face avant est impossible pour des questions de gabarit
autoroutier, il est choisi de transformer le mur a semelle en mur poids depuis 'arriere. Une coupe type pour
cette transformation est représentée dans I'image ci-dessous.

Remblai
Palplanche
Démolition de la cunefte 1.20 Qualité de 'acler § 235
@ 300 existant ‘I—T Wely min. = 5 cm3
Etapes d'excavation
Combiflex G 10P b =20cm
) [
AN /q' | 9 Enkadrain CK
Hydrodémolition de la surface du mur 2 a3
Epaisseur 10 mm -20 mm JF — 1.étape B 8
i | = Béton CAN D
o
Goujons = . | )
type Hilti HIT - RE 500 - SD 4 | o 5 Longrines
avec B500B @16 ol | 24lgpe D o *|  Qualité de lacer § 235
forage @20 profondeur 20 cm ] I | = Wel,y min, = 160 cm3
3 —
J S et d.étape B| o Etayage
Temrain existant oS G ———x @ Qualité de I'acier § 235
a max. =2.50,m
e Fd = 90 kN/m
Conduite Couche de béton CAN O
de drainage existant H,
50 40
Ul
1.20

Image 2: Coupe type transformation en mur poids depuis I'arriére

Aprés avoir exécuté la fouille par étape avec mise en place d'un étayage et de palplanches, le nouveau
drainage a été installé, la surface du mur existant a été hydrodémolie et les goujons ont été fixés sur toute la
surface. A ce moment, le mur poids a été bétonné.

Pour cette variante les codts de construction sont d’environ 3'000 CHF/m2.

4.2 Transformation en mur poids depuis la face avant
Lorsqu'il est possible de transformer le mur a semelle en mur poids depuis la face avant, la coupe type de
cette intervention est représentée dans I'image ci-dessous.

P 100 77 83

Détail type 2

Rendre rugueuse la surface existante

Remontage des délinéateurs existants
apres les fravaux de consfruction

445

Goujons type Hilfl Hit RE-500-5D
+rebar 16 mm, frou de scellerment @20 mm
enfraxe longitudinal 2.00 m

Tube HDPE @110
CANO
Tube HDPE @400

Tube HDPE @110

Combiflex

Goujons type Hilti Hit RE-500-SD
+rebar 16 mm, frou de scellement @20 mm
enfraxe longitudinal 1.00 m

Image 3 : Coupe type transformation en mur poids depuis la face avant
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Aprés la réalisation d’'une fouille au pied du mur, le nouveau drainage a été posé, la surface du mur exis-
tante hydrodémolie et des goujons fixés sur toute la surface, puis le mur poids bétonné. Aucun joint de dila-
tation n’a été fait pour un mur d’'une longueur d’env. 120 m. Afin d’éviter des fissures de retrait, une armature
minimale a été posée (exigence élevée courbe C).

Les joints de dilatation du mur existant ont été imperméabilisés avec du PBD, pour éviter des venues d’eau.
Pour cette variante, les codits de construction sont d’environ 1'500 CHF/m?.

4.3 Renforcement par la mise en place d’ancrage actifs
4.3.1 Général

Huit murs de souténement ont été assainis grace a la réalisation d’un nouveau parement en béton armé
avec des ancrages actifs permanents. Les coupes types sont représentées dans les images ci-dessous.
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St pe Temarn finaf ”l 4 "\ _ et exston= fercin frai
4 ; Fouille
52613 | /
¥ Setignes 2525 crm ans s mur 4 . ]r;‘_,%iz;éﬂi;r%;ﬁij
exislente par hydredemolition
Tube HOPE@110
3 =
Trou pour nzoction 0118 N oo s corem v
Borbacanes §110
4 2 Pente 5%
. B
%
2 g rme—————
= lrou pour rpection @110
Fae dranage
P aibocanes €110
S o 25
S 3
- Trou pour inspection @110
£
5 8
In}
o 5 Foulle
@ > EE—
o HDPE \\ -
8 5 2315 Nettoyage par jet d'eau 8 \ R —
- R - ! Forage pour drainage L= 4.60 m
~ 7 & haute pression \‘ Berbacanes @110
AN 41 Fents 5%
ol 1 arction 45°
AL Jonclion 30°
' ) Tube HOPE@31S / el e
Tbo HOPEQAS 36 4304
Eouw\\e Y c‘omorls cann C
etayage selon
cholx de lenfreprise 20 24
(can 237, 321.201)
Image4: Coupe type renforcement par la Image5: Coupe type nouveau systéme de
. , . .
mise en place d’ancrages actifs drainage

Tous les ancrages actifs sont protégés contre la corrosion (PL3). Pour chaque ancrage, le contrdle de la pro-
tection contre la corrosion s’effectue par le biais de mesures de résistance électrique selon la norme SIA
267.

Avec I'accord du Maitre d’ouvrage, il a été décidé qu’aucun joint de dilatation ne serait fait et que, pour éviter
des fissures de retrait, une armature minimale serait posée (exigence élevée courbe C).

Les joints de dilatation du mur existant ont été imperméabilisés avec du PBD pour limiter les venues d’eau.
Le nouveau systeme de drainage est réalisé au moyen de forages drainants horizontaux et de descentes
dans le mur existant. Le systéme est relié au nouveau collecteur d’eau au pied du mur (voir image 5).
Comme vivement recommandé dans le rapport [1], la pose de canalisation métallique fixée par des brides
métalliques, le tout en acier inoxydable représente la solution la plus durable pour le cablage des cellules de
mesure.

Pour cette variante les colts de construction sont d’environ 2'500 CHF/m?.
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4.3.2 Etape d’exécution
Les principales étapes d’exécution des renforcements avec ancrages actifs sont les suivantes :

1 Carottage dans le béton du mur existant des 5 Mise en place de I'armature
ancrages et drainages 6 Bétonnage

2 Fouilles 7 Forage des ancrages

3 Hydrodémolition des niches 8 Mise en tension des ancrages
4  Mise en place du systeme de drainage

4.3.3 Détail téte d’ancrage
Pour garantir la protection contre la corrosion, une attention particuliére est apportée aux tétes d'ancrages

(voir image 6). En général, toutes les tétes d’ancrage sont de type contrélables, sauf environ 5% qui sont
des tétes d’ancrages mesurables.

Béton de cachetage fluide
[de classe d'exposition identique a celui du mur)
0-16 mm, sans retrait, de couleur identique au mur

Avant bétonnage:
Surface du béton en place G mouiller

constamment pendant 12h avani bétennage pour
garantir la saturation en eau du béton d'interface

Tube de remplissage
@min. 25 mm pour {éte Stahlton

Traitement de cure:
Laisser le coffrage en place min. 10 jours ou plus
selon les conditions locales

Joints hydro-gonflants

Joint de bourrage étanche

Mousse PU si necessaire

Tube de protection

Protection anticorrosion du fube de
réservation et de la téle d'appul
Systéme de revétement de calégorie C3

extérieur selon SIA 2022, réalisée en atelier fotsse P dnedencis

(Privilégler un @ inf. de tube de
protection le plus proche
possible du @ exl. du tube

de réservation)

Tube de réservation

Image 6 :  Détail téte d’ancrage contrblable

Mise en place de Compriband
&p. 7 mm, larg. 10 mm sur 3 ctés
(parfie basss sans Compriband]
ou équivalent

Tole inox

Classe Il [non exposée aux sels)
Classe Ill (exposée aux seis)
&p. min. 3mm

Tube de remplissage
@irin. 25 mm pour téte Stahiton

Protection anficorosion du capot ef de la Joints hydro-gonfiants
plaque dlancrage

Catégorie ce coroshité C4 selon SIA 2022
T8te et forons & protéger par une masse

Joint e bourage stanche

anticomesion sans rempir e capot & 100% Mousse PU sing

(afin de permethe [Svacuation de leau de

condensalion par I trou @ & mm)

Goutte au-dessus et latéralement

Trou @ é mm en partie basse du capot Tube de protection

Vis inox
Classe identique a ia tole
@ 6 mm, L= 30 mm

Mousse PU si nécessaire
(Privilégier un @ int. de tube de
profection ls plus proche
possible du @ ext. cu fube

de réservafion)

Protection anficorosion du fube de
réservation et de la 1éle dappui

Systéme de revétement de catégorie C3
extérleur selon SIA 2022, réalisée en atelier

Tube de réservation

Image 7: Détail téte d’ancrage mesurable
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5 Particularités

5.1 Gestion du trafic

Le trafic journalier moyen (TJM) de I'autoroute NO9 prés de Montreux est d’environ 60'000 véhicules. Pen-
dant toute la durée des travaux (d’avril a octobre), le 2+2 doit étre garanti. Etant donné que les deux chaus-
sées sont sur deux niveaux différents, la place a disposition pour garantir 2 voies de circulation et la zone de
chantier est trés limitée. L'entreprise avait 4.2 m maximum a sa disposition, largeur a peine suffisante pour
une foreuse.

5.2 Balancement des charges de la grue
Pour éviter que la charge de la grue n’entre dans le gabarit autoroutier, il faut respecter la formule de I'image

8, selon les recommandations de la SUVA. Si la formule n’est pas respectée, il faut mettre en place une pa-
roi de protection type CFF.

= Portée admissible ou réduite avec un systéme limiteur de zone de survol
= Longueur maximum de la charge transportée sur le chantier
= Delta entre |le niveau de la voie rapide et du point de pivot de I'engin de levage
a= Distance complémentaire / facteur de sécurité (coefficient de correction par exemple
pour les turbulences induites par I'effet de trainée des véhicules)
= Distance de sécurité totale

Image 8: Balancement de la charge de la grue

Pour le chantier 2016, I'entreprise a utilisé une grue a tour ce qui a exigé la mise en place d'une paroi de
protection type CFF et dont le codt atteignait environ CHF 800.--/m®. Un autre inconvénient des parois de
protection CFF est la mise en ceuvre d'un trafic bidirectionnel de nuit pour sa mise en place et son démon-
tage. Afin d’éviter ces contraintes, I'entreprise utilise des mini-grues pour le chantier 2017. La hauteur de
charge étant inférieure, une paroi de protection type CFF n’est plus nécessaire.

5.3 Vipéres aspics

Suite a la présence de plusieurs vipéres aspics (menacées d’extinction dans la région de Lavaux) sur
guelques chantiers, le Centre de Coordination pour la Protection des Amphibiens et des Reptiles de Suisse
(karch) est intervenu. Des mesures particulieres ont été prises pendant I'exécution et les ouvriers ont été in-
formés sur le comportement & adopter en cas de morsures. Le CHUV a Lausanne a été informé afin de se
constituer un stock suffisant de sérum. Le spécialiste du « karch » a posé des piéges pour attraper les rep-
tiles et les déplacer temporairement dans un vivarium.

Pour créer un habitat idéal pour les vipéres, des niches pierreuses [4] ont été réalisées et une cléture adap-
tée a été posée le long de l'autoroute.
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FEM-Einsatz bei der Nachrechnung von Stitzmauern

1 Geometrien und Modellbildung

1.1 Klassische Berechnung

Bereits am 15.11.1963 gab es eine gemeinsame Tagung der Vereinigung Schweizerischer Strassenfach-
manner und der Schweizerischen Gesellschaft fir Bodenmechanik und Fundationstechnik zu Stitzmauern,
an der von der Arbeit am Tabellenwerk des VSS (1966) fiir die Dimensionierung unarmierter Stitzmauern
berichtet wurde [1]. Erst in den 1970er Jahren kamen schlanke Winkelstitzwande auf, mit verschiedenen
cleveren Formen rickwartiger Sporne zur Abschirmung des Erddrucks und Verbesserung der Kippsicherheit.
Einige wurden mit Erdscheiben ausgebildet (Bild 1) oder direkt gegen den Fels ,gedibelt’. Wiederum an
einer gemeinsamen Herbsttagung von VSS/GS, aber 54 Jahre spater, setzen wir uns nun mit korrosions-
anfalliger Armierung und nicht priifbaren Klebeankern auseinander.

_ABSTECKUNGSACHSE

0.K.BORDURE_

| UK KONSOLE _ /
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Bild 1: Beispiel der Nachrechnung einer talseitigen Stiitzmauer (Baujahr 1979)

Far die Nachrechnung werden i.d.R. 2D-Stltzmauerberechnungsprogramme (z.B. LARIX, DC, GGU o.a.) ein-
gesetzt (mit zusatzlichem Krempelmoment fir die Bordire) oder 3D-Faltwerksprogramme wie AxisVM. Dazu
werden Bettungsmodule abgeschéatzt, charakteristische Erddriicke als nachdriickende Linien- bzw. Flachen-
last aufgebracht sowie Anker mit starrem Festpunkt modelliert. Zum Nachweis der inneren Tragsicherheit
werden die Schnittgrossen Uber Lastteilsicherheitsbeiwerte auf Bemessungsniveau angehoben. Fir die dus-
sere Tragsicherheit werden Kippen und Gleiten in der Aufstandsflache untersucht; aber erst fir den Gelan-
debruchnachweis wird der riickwartige Boden als Lamellenpaket modelliert, mit je nach Verfahren unter-
schiedlichen, nicht durchwegs konservativen Annahmen zur Interaktion zwischen den Lamellen, vgl. z.B. [2].

Soweit zusatzlich Erdbeben nachzuweisen ist, wird das bald hundertjdhrige Modell eines Coulombschen
Bruchkérpers unter einer resultierenden Beschleunigung aus Gravitation und Erdbebeneinwirkung verwen-
det (Ersatzkraftverfahren nach SIA 267 Ziff. 7.4.1). Entsprechend héangt die Neigung der Bruchgraden von
der Grosse der Erdbebenbeschleunigung ab [3]; seismischer Geladndebruch wird i.d.R. nicht untersucht.

1.2 Geotechnisches Scheibenmodell

Der Wechsel zwischen solch unterschiedlichen Modellen ist grundsatzlich unbefriedigend. Erst die Unter-
suchung der Wechselwirkung zwischen Boden und Bauwerk (SSI) an einem geotechnischen Scheibenmo-
dell liefert Erkenntnisse zum Verhalten komplizierterer Stlitzbauwerke. Fir Tagbautunnel liegt seit 2013 eine
ASTRA-Richtlinie mit einheitlicher Teilsicherheitsphilosophie fir gebettete Stabbogenmodelle und geotech-
nische Scheibenmodelle vor [4]. Eine solche fehlt bislang fir Stitzbauwerke, die sich als Ganzes im Gelan-
de verschieben kénnten. (In einer Anwendung auf Galerien [5] wurde noch kein Gelandebruch untersucht.)
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Notwendig und akzeptiert sind geotechnische Scheibenmodelle bei Baugrubenabschliissen fiir den Nach-
weis im Gebrauchszustand [6]. Die Berechnung der Bruchsicherheit durch Reduktion der Scherparameter
(sog. Phi-c-Reduktion [7]) wurde bisher nur fiir unbefestigte Béschungen untersucht [8]; daflir bereitet z.Zt.
der Numerik-Arbeitskreis AK 1.6 der DGGT eine Empfehlung vor. Die Berlicksichtigung stitzender Bauteile
in der Phi-c-Reduktion wurde m.W. bisher nur fir Baugruben studiert [9].

Im Unterschied zu Baugrubenfragestellungen werden Stitzmauern nicht in einem ungestdrten Baugrund er-
richtet. Zur Ermittlung des Anfangszustands ist die vorausgehende Simulation des Hinterfullvorgangs nétig.
Zudem kann sich bei einem Einschnitt in steilem Geléande der Hang bereits nahe seinem Grenzgleichgewicht
befinden [10]. Deswegen sind folgende Spannungszustande im Boden rechnerisch zu erfassen [11]:

— der Anfangszustands im ungestérten Hang (primary stress state)
— der Ausgangszustand nach Bau der Stitzmauer (secondary stress state)
— der Versagenszustands nach Abminderung der Bodenfestigkeit tGber Teilsicherheitsbeiwerte.

Im Prinzip ware auch der Einfluss abgeminderter Bodensteifigkeiten zu untersuchen (SIA 267 Ziff. 5.3.2.5),
anders als bei Tagbautunneln weisen Stitzmauern jedoch keine grossen Bereiche passiven Erddrucks auf.

2 Nachrechnung des Istzustands

Anstatt einen ,erhéhten aktiven Erddruck® anzunehmen — wobei der Ruhedruckanteil in steilen Hangen
durchaus unklar ist — lassen sich am geotechnischen Scheibenmodell der Abbau der Primarspannungen in-
folge des Bauvorgangs und der Aufbau des Erddrucks an der Stiitzmauer direkt verfolgen (Bild 2). Dabei
sind die Breite des Hinterflillraums, die Lage des Felshorizonts und der Verformungsmodul des Bodens fir
den Gebrauchszustand wesentlich. Bei der Nachrechnung bestehender Bauwerke bietet es sich an, den
Istzustand fur die Kalibrierung der Steifigkeiten zu verwenden.

Taa 50
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Bild 2. Entwicklung der abs. Verschiebungen und Erddriicke beim Bau (Bsp. zweiteilige Stiitzmauer)
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Fur sehr tief angesetzte charakteristische Festigkeitskennwerte sind fiir den Bauzustand entweder tempo-
rare Festhaltung an der Béschung nétig, die nach der Hinterflillung entfernt werden (,Verrottung®), oder es
muss eine Spitzenscherfestigkeit eingefiihrt (Bild 3 mitte) und anschliessend auf die charakteristische Rest-
festigkeit abgemindert werden (Bild 3 rechts). Die erhaltenen Spannungszustande und Ausnutzungsgrade im
Boden ahneln sich [11]; ist bereits im Bauzustand mit lokalen Festigkeitsiberschreitungen zu rechnen — wie
in Bild 2 in der Berme zu sehen —, liefert eine angenommenen Spitzenfestigkeit aber die realistischere Belas-
tungsgeschichte. Auf diese Weise Iasst sich z.B. auch untersuchen, bei welcher Scherfestigkeit alte Klebe-
anker bereits unbemerkt ausgefallen sein kdnnten.

3 Ausbildung einer aktiven Scherzone

Im Beispiel einer ca. 11 m hohen einteiligen Winkelstiitzmauer plastiziert der Boden im unteren Viertel des
Hinterfillraums infolge der Flexibilitat der Stlitzwand bereits wahrend der Anschittung, wahrend der dahinter
anstehende Boden (Morane) — ohne nennenswerte Verkippung des Fundaments — auch fiir Restfestigkeit
noch genligend gestitzt ist. Erst mit Abnahme der Wandbiegesteifigkeit beginnt sich in der Morane die akti-
ve Scherzone auszubilden (Bild 3 unten). Fir dieses numerische Experiment wurde zuerst die Zugfestigkeit
der unarmierten Betonelemente auf Null abgebaut und anschliessend die Zugfestigkeit in den armierten
Betonelementen gleichmassig reduziert. Dabei stellen sich flachere Druckstreben im Beton ein, sowohl in
der Wand als auch in der Sohlplatte, inkl. einer gewissen Stiitzwirkung durch den vorhandenen Pflanztrog.
Bis zum Verlust der (numerischen) Stabilitat kann die Zugfestigkeit auf 30% abgemindert werden, wobei die
Exzentrizitat der Sohlspannungen abnimmt. Fiir eine ,statisch bestimmte® Stlitzwand (Kragarm) ist dies eine
bemerkenswerte Robustheit.
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Bild 3. Abs. Verschiebungen, Hauptzugspannungen und Kontaktspannungen infolge ,,Korrosion“
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4 Versagen des Bodens

Nachfolgend soll gezeigt werden, dass sich in numerischer Berechnung immer die massgebliche Versagens-
form zuerst einstellt — z.B. das Kippen der Stitzmauer vor dem Gleiten. Versagensformen mit héherer
Sicherheit lassen sich allenfalls Gber Kunstgriffe ermitteln (z.B. weitergehende Abminderung der Sohlreibung
oder Verbesserung der Kippsicherheit durch héheren Felshorizont). In numerischen Berechnungen kann der
kritische Mechanismus also bei richtiger Modellierung nicht tibersehen werden, aber es sind ggf. Sensitivi-
tatsstudien zur Klarung nétig, unter welchen Umstanden der Mechanismus wechseln konnte.

4.1 Untersuchung der Sicherheit im Istzustand

Im speziellen Beispiel der doppelstéckigen Stitzwand zeigt sich, dass bei Abscheren der Berme sich das
obere Wandelement gegen den gewachsenen Boden stemmt und Uber das Betonauflager das untere Ele-
ment zum Kippen bringt, ohne dass der abgeschattete Erddruck auf das untere Wandelement zuzunehmen
braucht. (Wie in Bild 2 zu sehen, liegt die obere Sohlplatte gar nicht wirksam auf dem unteren Hinterflllraum
auf.) Dabei bildet sich hinter dem oberen Wandelement eine gekrimmte Scherlinie durch den gewachsenen
Boden, wahrend das untere durch Grundbruch zu versagen beginnt, gefolgt von einem sich abzeichnenden
Gelandebruch (Bild 4).

50 Too T50 T100

Bild 4. Abs. Verformungen und Scherbander bei Erreichen der unteren Restfestigkeit (kohdsionslos)

Die Modellierung des gelenkigen Kontakts zwischen oberem und unterem Wandelement ist also essentiell,
um das Zusammenspiel beider — in Verbindung mit dem Bodenverhalten — beurteilen zu kénnen. Es ware
falsch, beide Mauerelemente separat zu dimensionieren oder zu hoffen, die Kopplung der Mauerelemente in
einem reinen Tragwerksmodell mittels Bettungsfedern erfassen zu kdnnen. Auch der Ansatz eines dreieck-
formigen Erddrucks auf eine ideelle vertikale Riickwand eines mauernahen Bodenbereichs ware kein realis-
tisches Modell.

4.2 Ertuchtigung durch Nachankerung

Die untersuchte zweistockige Stutzmauer verfugt Uber keine Reserven, wenn man dem vom Geologen an-
gegebenen unteren Wert der Restfestigkeit Glauben schenkt (¢’ = 33°, ¢’ = 0 kPa). Zur Herstellung einer
normkonformen Sicherheit genugt eine massige Vorspannung (py < 100 kN/m’). Wie wirksam der Rotations-
mechanismus des oberen Mauerelements durch die Vorspannung blockiert wird, hangt aber vom Vorspann-
zeitpunkt in Relation zur Restfestigkeit, also vom Grad der Vorschadigung ab: Ist beim Einbau des Bodenan-
kers noch obere Restfestigkeit vorhanden, |&sst sich unter Ausnutzung der Zusatzdehnung y, = 1.24 errei-
chen (Bild 5 oben). Sollte der Istzustand aber bereits der charakteristischen Restfestigkeit entsprechen, ent-
fallt ein Teil der im Anker durch Dilatanz mobilisierbaren Zusatzdehnungen. Es stellt sich der gleiche Versa-
gensmodus ein wie in Bild 4, wenn auch mit ausreichender Sicherheit (y, = 1.19, Bild 5 unten).
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po = 90 kN/m’

N -
—

Bild 5. Unterschiedliche abs. Verformungen und Scherbander bei ,.frither” vs. ,,spater“ Vorspannung

Fir ein ,konservatives® Vorgehen sollte also die Zusatzdehnung des Spannglieds besser unterschatzt wer-
den, doch ist fur die Ankerdimensionierung auch die Ermittlung der maximal zu erwarteten Zusatzspannun-
gen von Interesse, also eine Eingabelung ratsam.” Bei kurzer freier Ankerlange (<7 m entspr. SIA 267 Ziff.
10.5.2.3.2) kann die Ankerkraft um gut 50% ansteigen. Um den Ankerwiderstand zu begrenzen, empfiehlt
sich eine realistische Modellierung des Auszugverhaltens [12].

Zu beachten ist ferner der Effekt, dass sich die Drehrichtung der unteren Wand umkehren kann, wenn — z.B.
wegen abfallenden Trassees — der Verankerungspunkt oberhalb der Resultierenden der Erddriicke zu liegen
kommt: Der Boden samt Fundament rutscht sozusagen unter dem Verankerungspunkt durch, wenn auch
dank héherer Vorspannung eine mehr als ausreichende Sicherheit erzielt werden kann (y, = 1.37, Bild 6).

po = 120 kN/m’

Bild 6. Abs. Verformungen und Scherbander bei héherer Vorspannung

Y In allen Berechnungen wurden die Festigkeitsparameter Uber individuelle Last-Zeit-Funktionen reduziert (,generalized
loading functions® in Z_SolL). Eine globale Phi-c-Reduktion [7] bewirkt hingegen keine Zusatzdehnungen im Anker.
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5 Erdbeben (pseudostatisch)

Genauso wie sich Scherbander im Kontinuum unter Gravitation frei einstellen kénnen, ist dies auch bei zu-
satzlicher Horizontalbeschleunigung im Ersatzkraftverfahren der Fall: Die Beschleunigung des Felsunter-
grunds nach rechts ruft in allen darlGber liegenden Massen — Stitzmauer und Boden auf der aktiven wie pas-
siven Seite — Tragheitskrafte hervor, die nach links gerichtet sind. Von der charakteristischen Restfestigkeit
ausgehend (¢’ = 33°, ¢’ = 2 kPa), lassen sich diese bis zum Versagen schrittweise steigern (Bild 7).

50 Too 50 Ti0g

Bild 7. Scherbander unter Erdbeben, ohne und mit Vorspannung (p, = 90 kN/m’)

Die Scherbander verlaufen erwartungsgemass flacher geneigt als bei Gravitation allein (vgl. Bild 5). Wegen
des Einflusses der nur ungenau bekannten Lage und Form des Felshorizonts kann es erforderlich sein, die-
sen zu variieren, vgl. Bild 7 links mit Bild 7 rechts. Die Forderung der SIA 267 (Ziff. 5.3.1.2) nach Einfiihrung
geometrischer Unsicherheiten erhalt damit eine zusatzliche Bedeutung.

Bei massiger Vorspannung versagt der Boden in der freien Dehnstrecke des Bodenankers. Bei Erdbeben ist
es aber denkbar, dass die Verpressstrecke trotzdem nicht weit genug von der Stitzmauer entfernt liegt.
Dazu muss die Vorspannkraft allerdings so hoch sein, dass eine mauernahere Scherflache nicht massgeb-
lich wird. Bild 8 zeigt die unterschiedliche Ausbildung der Scherbander bei gleicher Bodenbeschleunigung,
oben mit kurzem Anker, unten mit langem.

%
77 a,=14.5% &

.
—
——
—

Bild 8. Abs. Verformungen und Scherbander unter Erdbeben bei hoher Ankerkraft (p, = 150 kN/m’)
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6 Stutzmauerbemessung

Fur die Uberpriifung der bestehenden Armierung wiirde es ausreichen aufzuzeigen, dass die Hauptzugspan-
nungen in der Stutzmauer mit Nachankerung fur alle untersuchten Lastfélle kleiner sind als diejenigen im
mutmasslichen Istzustand. Bei Bedarf lassen sich aber Moment und Normalkraft aus den Elementkraften am
unbeschrankt-elastischen Betonquerschnitt gewinnen, um mit ihnen anschliessend einen M/N-Nachweis am
gerissenen Querschnitt zu fuhren. Als Elementkrafte werden einfach die Spannungskomponenten in Ele-
mentmitte ausgewertet und mit der Elementbreite multipliziert (Bild 9).
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Bild 9. Bsp. Hauptspannnungen am elastischen Betonquerschnitt und xy-Spannungskomponenten

Ein herkdmmlicher Nachweis der inneren Tragsicherheit lasst sich am geotechnischen Scheibenmodell
kaum durchfiihren, weil es zwar maoglich ist, die Gravitation im Boden um das 1.35-Fache zu erhéhen, die
Stltzmauer jedoch — anders als ein Tagbautunnel — dem héheren Erddruck ausweicht (sofern sie nicht auf
Fels gegriindet ist). Deshalb scheint das numerisch einzig praktikable Verfahren, eine Stitzmauer aufgrund
einer Gelandebruchberechnung zu bemessen (Nachweisverfahren 3), ,auch wenn fir konventionelle Be-
rechnungen das Nachweisverfahren 2 vorgesehen ist* [13]. Wie Bild 3 zeigte, kdnnen Winkelstiitzmauern
zwar eine gewisse Duktilitat besitzen, Bemessungsziel sollte aber ein ausreichender Sicherheitsabstand der
stabilisierenden Bauelemente (Stahlbeton und Bodenanker) gegeniuber den Schnittgréssen aus Gelande-
bruch sein (SIA 267 Ziff. 14.4.3.2).

7 Schlussbemerkung

Stitzmauern dienen der Abfangung eines Gelandesprungs. Deshalb liegt es nahe, von der Versagensform
des Gelandebruchs auszugehen und sich fir die bodenmechanischen Vorgange im hinter der Stlitzmauer
liegenden Hang, der aus Hinterflillraum und ,gewachsenem® Boden besteht, eingehender zu interessieren.
Richtigerweise zahlen Stltzbauwerke zur Geotechnik und nicht zu den Kunstbauten. Die Ublichen Bemes-
sungsverfahren tragen dem jedoch wenig Rechnung — einschliesslich Finiter-Element-Modelle, die den Bo-
den nur als nachdriickende Last und elastische Bettung abbilden.

Die Sanierung einer bergseitigen Stitzmauer mit ungewohnlicher Geometrie wurde zum Anlass genommen,
mehrere Studien zu Versagensformen an FEM- Scheibenmodellen durchzufiihren. Die numerische Simula-
tion von Stltzbauwerken ist deutlich aufwandiger als die von Baugruben (Anschittung statt Abgrabung), so
dass sie nur in Ausnahmeféllen zum Zug kommt. Bei der Uberpriifung bestehender Stiitzbauwerke, deren
Standsicherheit sich nicht mit herkdmmlichen Verfahren nachweisen lasst, ist jedoch ein geotechnisches
Scheibenmodell die einzige Mdglichkeit, mutmassliche Reserven aus der Boden-Bauwerk-Wechselwirkung
zu untersuchen und unter Beachtung der Vorschadigung Verstarkungsmassnahmen zu konzipieren. In den
gezeigten Berechnungen wurde der Auszugwiderstand der Anker begrenzt, aber die Verpressstrecke so
lang gewahlt, dass Ankerversagen nicht massgeblich wird. Fiir die Uberpriifung der inneren Tragsicherheit
der Stitzmauer wird eine Nachlduferberechnung mit elastisch ermittelten Schnittkréften empfohlen.
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Die Bemessung stlitzender Bauelemente aus numerischen Berechnungen ist punkto Sicherheitsphilosophie
weiter zu durchdenken. Zum Nachweis der inneren Tragsicherheit ware u.U. zu Uberlegen, flir moglichen
Drainageausfall oder Starkregen den Nachweis eines partiellen Wasserdrucks im Hinterfillraum zu fihren,
ohne gleich eine Zweiphasen-Berechnung mit Hangsickerwasser zu verlangen.

In der laufenden Diskussion um den Nachweis der Erdbebensicherheit von Stitzbauwerken bietet das ge-
zeigte numerisch-pseudostatische Verfahren einen eleganten Ausweg aus der Diskussion um die richtige
Gleitkorpergrésse. Insbesondere eignet sich das Verfahren selbst fir steile Hange, fur die die analytischen
Formeln [3] keine Lésung bieten, und verzichtet auf spekulative Abminderungen fur asynchrone Anregung in
ausgedehnten Gleitkdrpern (q,-Faktor nach SIA 267 Tab. 3). Ein Vergleich mit Zeitverlaufsberechnungen
wirde nur dann nétig, wenn das pseudostatische Verfahren keine ausreichende Sicherheit aufzeigt.
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Standsicherheit bestehender Gewichtsmauern aus Naturstein

1 EinfUhrung

Viele alte Gewichtsmauern aus Naturstein bediirfen der Sanierung. Uberhdnge, Beulen und Risse stechen
ins Auge. Oft kommt es zu Einstirzen - auch (wohl falsch) sanierter Mauern - bei denen keine sichtbaren
Spuren zu erkennen waren.

Einer erforderlichen Sicherung (Therapie) muss wie in der Medizin eine umfassende Diagnose vorausgehen.
Die Aufnahme der Bauwerksschaden und alte Aufzeichnungen - sofern sie vorhanden sind - leisten wertvolle
Hilfe bei der Beurteilung (Anamnese). In der Regel muss aber in jedem Einzelfall ein maf3geschneidertes
Untersuchungsprogramm erarbeitet werden [1]. Hinweise zur Vorgehensweise fur Stitzbauwerke findet man
auch im ,Leitfaden zu statischen Nachweisen an bestehenden Stitzbauwerken’ [2] des Bundesamtes flr
Strassen (ASTRA).

Die momentane Standsicherheit aus geotechnischer Sicht I&sst sich am genauesten mit statistisch- probabi-
listischen Nachweisverfahren erklaren. Ausreichende Daten mussen dazu vorliegen. Der Nachweis mit ei-
nem globalen - auf Krafte bezogenem - Sicherheitsbeiwert ist in den meisten Fallen ungeeignet, die Standsi-
cherheit genauer zu erklaren [1] und richtig zu beurteilen.

Wenn Mauern gefahrdet sind, ist eine Therapie erforderlich; sie sind zu sanieren. Zweck der Sicherung muss
sein, das Versagen mit hinreichender Wahrscheinlichkeit auszuschlieRen. Ein Verfahren zur Denkmal scho-
nenden und kostengtinstigen geotechnischen Sicherung ist die Vernagelung des Erdreichs hinter der Mauer.
Damit gelingt es, das Sicherheitsniveau der alten Stitzkonstruktion nach der Sanierung zu quantifizieren und
dem von Neubauten anzugleichen. Voraussetzung dafir ist allerdings, dass die dazu erforderlichen Kenn-
werte vorliegen und alle beanspruchten Bauteile ausreichende Tragféahigkeit aufweisen.

Leider ist dem nicht so beim Mauerwerk. Altes Mauerwerk lasst sich nicht in ein Norm- Korsett zwingen, was
allerdings oft falschlicherweise getan wird. Angaben Uber die Festigkeit sind nicht méglich, da eine Eig-
nungsprufung grundsétzlich nicht durchgefiihrt werden kann. Die Anwendung von Tabellenwerten ist nicht
zulassig, da die dazu erforderlichen Voraussetzungen in keiner Weise eingehalten werden. Hinzu kommen
zeitliche Verénderungen in der Zusammensetzung des Mortels z.B. durch Wasserwirkung, Verwitterung der
Steine selbst und Stérungen im Geflige durch die Wurzelbildung bei bewachsenen Mauern.

2 Schadensbilder

2.1 Ausblihungen

Die Folgen friherer missgliickter Sanierungsversuche springen ins Auge. Falsch eingesetzte Materialien
fuhrten zu unvertraglichen Mischungen und haben tragende Steine gelost und den Zerfall beschleunigt.
Ausblihungen lassen auf mineralogisch-chemische Unvertraglichkeit schlieBen.

2.2 Ausbauchungen

Standige Durchfeuchtung infolge des Niederschlagswassers haben die ehemals kompakte mineralische
Verbindung der Steine mit dem Fillmoértel im Innern der Wand gestort; die Festigkeit des Mauerwerksver-
bandes nahm und nimmt weiter ab. Frostwirkungen im Kernbereich kénnen den Zerfall beschleunigen. Beim
Ubergang von darin eingeschlossenem Wasser zu Eis findet eine VolumenvergréRerung statt, Steine wer-
den gesprengt und/oder heraus getrieben. Alle diese Prozesse berlagern sich und fiihren dann allmahlich
zu Ausbauchungen und schlie3lich zum Ausknicken von Mauerwerksteilen (Bild 1).

2.3 Uberhange

Selbst die bei ihrer Errichtung leicht zum Erdreich hin geneigten Mauern neigen sich nun zum Teil stark tUber
die Vertikale nach vorne. Aufgrund der raumlichen Tragwirkung haben diese Kopfverschiebungen bei lang
gestreckten Wéanden im Grundriss einen in etwa parabelférmigen Verlauf (Bild 2). Oft in der Néhe einer stei-
feren Wandecke beginnend, wachsen sie mit zunehmendem Abstand an, erreichen ein Maximum und gehen
dann wieder zuriick. Uberstande von Steinen in den einzelnen Lagerfugen sind meist nicht zu erkennen; die
spatere Annahme, dass sich die Mauer als Block verhalt, ist dadurch gerechtfertigt.
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Bild 1: Verlust der Gebrauchstauglichkeit

Bild 2: Velust der Tragféhigkeit
2.4 Risse

Hand in Hand mit den Verformungen gehen Risse in den Mauern. Deren Auspréagung hangt stark von der
Festigkeit des Mauerverbandes ab. Je schwéacher er ist, umso duktiler verhalt sich die Mauer; bis es zur
Risshildung kommt, hat die Wand bereits grof3e Verformungen erlitten. Weitere Verschiebungen sind dann
die Ursache fiir ein Aufweiten der Risse. Ist der Verband fester, weist die Mauer sprédes Verhalten auf. Bei
geringen Verschiebungen treten ohne Vorankiindigung durchgehende Risse in der Wand auf, die selbst
durch die Steine verlaufen kénnen [1]. Dieses Verhalten ist gefahrlicher, da sich ein Kollaps ohne merkliche
aulere Zeichen einstellen kann. Aufgrund des auReren Erscheinungsbildes kann also nicht ohne Weiteres
gesagt werden, wie grol3 der Abstand zum Grenzzustand des Versagens ist. Weitergehende Untersuchun-
gen sind dringend erforderlich.

3 Uberpriifung unverstarkter Mauern

3.1 Bruchmechanismus

Dieser Beitrag beschrénkt sich auf Mechanismen, die geotechnisch erklart werden kénnen. Andere Mecha-
nismen betreffen Bauteile und seien hier nur kurz erwahnt. Durch Zerfall und Erosion des Mortels (selten
auch der Steine) kann das Mauerwerk so schwach werden, dass es sich stark verformt oder bricht. Dann ist
eine schonende Injektion angebracht. Die Injektion kann aber zu weiteren Versagensmechanismen fiihren.
Schon die Erschutterungen beim Bohren kdnnen loses Mauerwerk zu Bruch bringen. Spilen und Einpressen
kdnnen zum hydraulischen Bruch filhren. Unvertragliche Mischungen kdnnen mittragende Steine heraus
treiben und den Zerfall sogar beschleunigen. Auch ein allméhliches Versagen des Bodens ist denkbar, aber
bei alten Stitzmauern wohl auszuschlie3en. Der Boden wurde ja schon so lange beansprucht, dass er sich
kaum weiter verschlechtern kann. Vorauszusetzen - und in Zweifelsfallen nachzuweisen - ist aber, dass die
Entwéasserung des Bodens nach der Sanierung nicht schlechter als vorher ist, sondern allenfalls besser.

Wenn eine so genannte Gewichtsmauer in sich heil bleibt, kann sie als Monolith versinken, abgleiten oder
kippen. Bei rauher Riickseite und Sohle ist bevorzugt ein kombinierter Bruch zu erwarten, bei dem gekrimm-
te Gleitflachen im Boden auftreten. Im Grenzzustand stehen drei Krafte im Gleichgewicht (Bild 3). So bleibt
als Bedingung fiir das Grenzgleichgewicht, dass die Resultierende aus E, und Wy ebenso gro3 wie die
Grundbruchlast S ist.

3.2 Grenzzustand

Der Zusammenhang lasst sich grafisch darstellen (Bild 4). Solche Diagramme helfen bei der Vorbemessung
und beim Uberpriifen sanierungsbediirftiger Mauern. Der Mechanismus im Grenzzustand ist mit ausreichen-
der Wahrscheinlichkeit ausgeschlossen, wenn die Grenzbedingung auch mit passend abgeminderten Wi-
derstéanden nicht verletzt ist. Dazu dienen Teilsicherheitsbeiwerte, die sich nach dem relativen Gewicht des
Widerstandes, seinem Variationskoeffizienten und dem geforderten Sicherheitsindex richten [3]. Dieselbe
Sicherheit wie bei Neubauten nach heutigem Stand wird erreicht, wenn man den Reibungswert mindestens
durch 1.20 und die Kohésion durch 1.8 dividiert [4].
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Wenn die Mauer offensichtlich nahe dem Mechanismus von Bild 3 ist, sollte man besser ,Sicherheit 1" an-
nehmen und daraus die mittleren Scherparameter berechnen. Auf dieser Grundlage ist dann die Sicherung
ausreichend zu dimensionieren. Dieser Gedanke entspricht der ,relativen Sicherheit'.

Die Untersuchung der Standsicherheit einer alten Stitzmauer muss also eindeutig klaren, ob und wie die
Mauer zu sichern ist, damit die Wand Uber eine absehbare Zeit mit hinreichender Wahrscheinlichkeit nicht
versagt.

Falls die Mauer gerade noch hélt, die Sicherheit also etwa »1 « betragt, wird das Versagen verhindert, indem
man zum Beispiel die Scherparameter erhdht beziehungsweise die Mauer verbreitert oder vertieft. Man kann
auch Teile des Bodens hinter der Mauer als Verbreiterung des Querschnitts oder darunter als Unterfangung
mit hohem Druck aussptilen und mit Mértel verfillen. Dieses sogenannte Disenstrahlverfahren ist teuer und
fur die meisten Stitzmauern wegen der hohen Druckbelastung auch gefahrlich.

4  Standsicherheitsnachweis vernagelter Gewichtsmauern

Einfacher, schonender und zudem weniger geféhrlich ist es, wenn man die vorhandene Mauer mit dem da-
hinter liegenden Erdreich mit Bodennégel verbindet. Diese bewehren den Hinterfullboden und erhéhen damit
dessen Festigkeit - die Wirkungsweise gleicht den Stahleinlagen beim Stahlbetonbau. Im Gegensatz zu Ver-
ankerungen im Grundbau werden die Erd- beziehungsweise Bodennéagel nicht vorgespannt, sondern schlaff
eingebaut und Uber die gesamte Lange mit dem umgebenden Erdreich vermdrtelt. Mittels Verpressen er-
reicht man einen besseren und gleichmaRigeren Verbund zwischen Nagel und Boden [5].

4.1 Bruchmechanismus

Wenn die Mauern nicht ausreichend standsicher sind, kann die Belastung aus Erddruck auf sie reduziert
werden. Zur Belastungsminderung wird das Verfahren der Erdvernagelung gewahlit. Die Grundlagen zum
Tragverhalten vernagelter Erdkodrper sind von GaRler [6] ausfiihrlich beschrieben worden.

o

bj\
=

Bild 5: Mechanismus einer vernagelten Gewichtsmauer im Grenzzustand
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Es bildet sich nun [1] ein sogenannter zusammengesetzter Bruchmechanismus aus zwei kombinierten Teil-
systemen, einen mit Bodennagel verstarkten Erdkdrper und der Mauer auf nachgiebigem Untergrund, d.h.
Grundbruch unter schrager auRermittiger Last (Bild 5). Die Grenzzustandsgleichung wird wieder aus dem
Gleichgewicht aller Krafte formuliert.

Ist die Nagelanordnung und der Ausziehwiderstand bekannt, ergibt sich der maximale Erddruck E, auf die
Mauer durch die Variation der Neigung 3, der Gleitfuge des Teilkorpers 1. Die Nagel sind in H; angeordnet.
Ihr Widerstand A ergibt sich aus der Anzahl N der Nagel, die die Gleitflache schneiden. Mit der Veranke-
rungslange |; hinter der Gleitflache und dem Herausziehwiderstand (Haftreibung Boden/Nagel) T je Ifdm.
Nagel, wird der Beitrag des Einzelnagels erhalten.

Durch die Anordnung von Bodennégeln wird die Wand zu einem grof3en Teil vom Erddruck entlastet. Soll
die Mauer ganz vom Erddruck entlastet werden, muss sie sich nur noch selbst tragen. Fir den vernagelten
Bodenkdorper gelten dann die Ausfiihrungen von Galiler [6] uneingeschrankt.

4.2 Grenzzustand

Die Grenzbedingung lasst sich auch in dimensionsloser Form schreiben und in Diagrammen darstellen (Bild
6). In Abhangigkeit der geometrischen Abmessungen und der Scherparameter des Bodens kann damit der
erforderliche Ausziehwiderstand T bestimmt werden, Nagelabstande lassen sich damit leicht festlegen.

Bisher fehlte ein objektives, bauwerkiibergreifendes
T/vy-a-h SicherheitsmaR. Mit den "Grundlagen zur Festle-
0.20 : gung von Sicherheitsanforderungen fiir bauliche An-
' c/v-h =005 lagen" (GruSiBau) liegt seit 1981 eine Richtschnur
fir bauartiibergreifende Sicherheitsuntersuchungen
vor. Nach der neuen DIN 1054/2010 werden feste
Teilsicherheitsbeiwerte vorgeschlagen: Im Grenzzu-
stand GEO3 werden z.B.y, = 1,25, y . = 1,25 und
yr =1,40 fur die dauerhafte Bemessungssituation
vorgeschrieben.

015

010

9=215° Sie sind auf die charakteristischen Mittelwerte zu
beziehen und den Berechnungen der verstarkten
Mauern zugrunde zu legen. Wie bereits 1990 in [1]
i ! ! ! ! gezeigt, kann mit dieser Wahl kein ausreichend ho-

0 01 02 03 04 05 mogenes Sicherheitsniveau erreicht werden. Abwei-
b/h chungen von einem vorgegebenen Sicherheitsmald

nach oben oder unten sind jedoch unvermeidlich [5].

0.05f

Bild 6: Beispiel eines Grenzzustandsdiagramms
fir eine vernagelte Gewichtsmauer

4.3 Bauteilversuche
4.3.1 Herausziehwiderstand

Zur Ermittlung der Haftreibung zwischen Boden und Nagel missen Probebelastungen an eingebauten Erd-
nageln bis zum Grenzzustand vorgesehen werden. Der Verbund zwischen Nagel und Boden wird durch
Verpressen verbessert und vergleichmassigt. Der mittlere Ausziehwiderstand ergibt sich durch die Probebe-
lastung zuverlassiger als durch Ubernahme von anderen Stellen. Je mehr Zugversuche vor Ort gemacht
werden und je gleichméaRiger der Boden angetroffen wird, desto geringer darf der Teilsicherheitsbeiwert fir
den Ausziehwiderstand angesetzt werden. Grundsétzlich ist jedoch eine Verknipfung von Vorinformationen
- aus ahnlichen Bodenverhéaltnissen - und den aktuellen Daten mdglich [5]. Nach diesem Befund kann man
wahrend der Sicherung umdimensionieren, also z.B. die Nagel verkiirzen.

Nach den deutschen Zulassungsbestimmungen sind mindestens drei Nagel bzw. 3% aller eingebauten Na-
gel auf den Herausziehwiderstand der Nagel zu prifen. Die Nagel werden stufenweise bis zur Grenzlast ge-
zogen. Die Grenzlast ist als diejenige Kraft definiert, bei der Verschiebungen ohne weitere Lasterh6hung
auftreten. Nach einer Kraftreduzierung wird durch eine erneute Krafterh6hung praktisch dieselbe Grenzlast
wieder erreicht [1]; ein wichtiges Ergebnis. Auch die bis zur Grenzlast getesteten N&gel dienen also weiter-
hin als Unterstitzung der Mauern. Die statistische Aussagekraft der Versuchsergebnisse hangt vom Stich-
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probenumfang ab. Je mehr Versuche durchgefiihrt werden, umso zuverlassiger werden Mittelwerte und
Streuung erhalten.

4.3.2 Nagelkopfkraft- Verankerung

Ein Hauptproblem bei der Vernagelung einer Stiitzmauer aus Naturstein stellt der Anschluss der Nagel an
die Wand dar. Um den Sanierungserfolg zu gewahrleisten, missen die Krafte am Nagelkopf ausreichend si-
cher eingeleitet werden. Die Verankerung kann verschieden ausgebildet werden. Die sonst bei der Boden-
vernagelung ubliche AuRenhaut aus Beton scheidet aus denkmalpflegerischen Griinden von vornherein aus.
Auch andere Befestigungselemente an der AuRenfassade sind aus optischen Griinden zu vermeiden. Um
keine sichtbaren Spuren zu hinterlassen, kdnnen die Nagel somit nur in oder hinter der Wand verankert wer-
den.

Es fallt schwer, die Nagel in der Mauer selbst geniigend herausziehsicher einzubinden, obwohl Mauerwerk
eine seit Jahrhunderten bewahrte Bauweise ist. Die ingenieurmafige Bemessung mit Berechnungsverfahren
nach einer Mauerwerksnorm zur Ermittlung der zuldssigen Scher- bzw. Schubspannungen ist nicht zulassig,
da zum einen keine Angaben Uber die Mauerwerksfestigkeit maglich sind, und zum anderen eine Gitetber-
wachung der Baustoffe nicht gegeben ist. Die Voraussetzungen zur Anwendung tabellierter Normwerte sind
also in keiner Weise erflillt.

Zudem konnen in den Stof3fugen des Mauerwerks keine Schubkréfte Ubertragen werden, und es kann auf-
grund der vorhandenen Hohlrdume keine Aussage Uber die mittragenden Bereiche gemacht werden. Wen-
det man Berechnungsverfahren dennoch an, verletzt man bewusst die Forderungen der "Anerkannten Re-
geln der Baukunst".

Auch die Anordnung von Verankerungselementen im Mauerkern ist problematisch. Eine ingenieurmafige
Bemessung der Tragfahigkeit ist weder zulassig noch maglich, da Art und Zustand des Mauerwerkverban-
des unbekannt sind. Zudem ist zum Einbau solcher Elemente ein groRer Teil der Wandansichtsflache zuvor
auszubrechen; eine Vorgehensweise, bei der vorhandene Bausubstanz zerstort wird. Ein enges Nagelraster
und/oder gro3formatige Steine kénnen leicht zum Gesamtabbruch der Fassade fiihren.

Schonender sind Nagelképfe hinter der Mauer; wie bei einem Zimmermannsnagel erhalt der Stahlstab einen
Nagelkopf im Ubergangsbereich Mauer/Hinterfilllooden (Patent der Fa. BauSanierungstechnik NLR AG,
Reinach/CH). Teile des Bodens hinter der Wand werden mit Wasserdruck ausgespilt. Es entsteht ein Hohl-
raum, der im Zuge der Verpressung der Nagel mit Zementmoértel wiederverfillt wird. Die Abmessungen die-
ses Elementes ergeben sich aus dem inneren Standsicherheitsnachweis nach DIN 1045 und DIN 1054. Sie
sind von dem Zustand und der Festigkeit des Mauerwerkverbandes vollkommen unabhéangig und ergeben
sich nur aus der Tragfahigkeit des Hinterfuillbodens und der der neu eingebrachten Materialien.

In Bauteilversuchen wurden zwei Verankerungsdetails Gberprift (Bild 7), das vorhandene Mauerwerk war
zuvor im Bereich der Verankerungselemente sorgféltig vermortelt worden. Als Widerlager fur die Krafteinlei-
tung diente eine demontierbare Stahltraverse, die an jeweils zwei vorhandenen Erdnageln- zur Aufnahme
der Zugkréfte- befestigt werden konnte. Mit Hilfe einer Kolbenpresse und einem Abstandhalter wurde die
Last auf die eingebauten Verankerungselemente aufgebracht. In den Bauteilversuchen wurde stufenweise
bis zum Erreichen des Grenzzustandes belastet. Fir Detail (a) war ein bewehrter Mortelpfropfen mit einem
Durchmesser von 90rnm Uber die gesamte Wandstarke eingebaut worden. An seinem erdseitigen Ende wa-
ren, um einen Kontakt mit der Hinterfullung auszuschliel3en, Weichschichten eingebaut. Ein mittig eingeleg-
ter Bewehrungsstab konnte zur Justierung herangezogen werden, eine axiale Krafteinleitung war damit si-
chergestellt. Bei Detail (b) war hinter der Wand ein Hohlraum von 70 cm Durchmesser mit Wasserstrahl
ausgespult worden. Die Tiefe dieses Elementes wurde in Anlehnung an DIN 1045 -fir unbewehrte Funda-
mente mit 35 cm gewdhlt. Der entstandene Hohlraum wurde mit einem Zementmortel verpresst, seine Fes-
tigkeit entsprach in etwa C 16/20. Ein Versagen im Betonquerschnitt konnte damit vermieden werden.
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Bild 7: Bauteilversuch Nagelkopfverankerung

Bild 7 gibt die Versuchsergebnisse wieder. Dargestellt sind Gber den bereinigten, absoluten Verschiebungen
der Verankerungsdetails die zugehdrigen Krafte. Bei Detail (a) wurde der Grenzzustand der Tragfahigkeit
bei einer Last von 52 kN erreicht. Mit einem Teilsicherheitsbeiwert von 2,5 betragt die zulassige Last nur 20
kN, wéahrend im vorliegenden Fall eine maximale Kopfkraft von 60 kN zu verankern war. Maf3gebend fur die
Bemessung wird daher der Anschluss der Nagel in der Wand; es werden dreimal mehr N&gel als fur den
auleren Standsicherheitsnachweis erforderlich.

Der Verlauf des Versuches Detail (b) ist wesentlich verschieden. Er musste infolge der zu grof3en Verfor-
mungen der Widerlagertraverse vorzeitig abgebrochen werden. Die Last-Verformungslinie zeigt bis zum Ab-
bruch einen nahezu linearen Verlauf, ein Einschwenken auf eine horizontale Tangente ist nicht zu erkennen.
Es kann daher nicht gesagt werden, wie grof3 der Abstand zum Grenzzustand der Tragfahigkeit ist. Legt
man die hier gemessene maximale Kraft von 170kN zugrunde, ergibt sich mit dem zuvor Teilsicherheitsbei-
wert ein zulassiger Wert von 68 kN. Dieser ist groRer als der erforderliche aus der globalen Standsicher-
heitsanalyse, der Nachweis ausreichender Tragfahigkeit ist erbracht. Wie der Vergleich der Arbeitslinien zu-
dem zeigt, waren bei der Verankerung im Mauerwerk auch wesentlich gré3ere Verschiebungswege erforder-
lich.

5 Beispiel Gordola

Im Jahre 2010 musste in der Gemeinde Gordola im Tessin die Standsicherheit einer bis zu 4m hohen
Stitzmauer (Bild 8), die zur Sicherung eines Gelandesprunges im Bereich einer Straf3e diente, erheblich in
Zweifel gezogen werden. Eine ausreichende Tragfahigkeit der Mauer war nach normativen Vorgaben nicht
nachzuweisen. Die historische Konstruktion sollte abgerissen und durch eine neu zu errichtende Winkel-
stiitzmauer ersetzt werden. Lediglich die alten Steine sollten als Vorsatzschale wieder verwendet werden.

Mit einer genauen Analyse nach [1] und [2] aller eingehenden Parameter konnte gezeigt werden, dass mit
Hilfe der Bodenvernagelung die erforderlichen Sicherheiten eingehalten werden kénnen.

Der Erhalt der originalen Bausubstanz war ohne Probleme mdglich. Die Arbeiten zur Sicherung und Sanie-
rung konnten unter dem laufenden Verkehr ausgefuhrt werden.

Die Kosten fir die Sanierung und Sicherung lagen dafir insgesamt weit unter dem geschatzten Betrag flr
einen Neubau.
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Natursteinmauern, Denkmal oder Risiko?

1 EinfUhrung

Uber die Frage, was ein Denkmal ist oder eines werden konnte, lasst sich geniisslich debattieren, quer
durch alle Kreise und Fachrichtungen. Dass auch Stitzmauern zu diesen Ehren kommen kénnen, daran ha-
ben ihre Erbauer nicht gedacht. Der besondere Reiz traditionell erstellter Natursteinmauern liegt darin, dass
diese Bauten, meist der blanken Notwendigkeit folgend, mit dem Material der Landschaft, Stein fiir Stein, in
diese Landschaft gefiigt wurden (Bild1). Dabei entwickelten sich regionale ,Handschriften“ in der Art, wie die
Mauersteine gewahlt, bearbeitet und aufgeschichtet wurden. Im grosseren Massstab, beispielhaft zu sehen
an Walliser Rebbaulandschaften, geben diese Mauern der Landschaft Rhythmus und Halt. Die Dimensionen
bleiben human, da die technischen Mittel begrenzt waren. Diese Eigenheiten werden heute, meist unbe-
wusst, als selbstversténdliche und typische Elemente unserer Umgebung wahrgenommen. Die besondere
Qualitat dieser Mauern wird spéatestens dann klar, wenn Eingriffe erfolgen, d.h. solche Mauern abgebrochen
und ersetzt oder durch formal wenig sensible Konstruktionen verstarkt werden.

i A e '2.&. e i
Bild 2: Ablésung des Mantelmauerwerks

5 Ll "
Bild 1: Rebbauterrassen im Wallis

Nicht jede Natursteinmauer hat Denkmalpotential. Zur Objektivierung diesbeziglicher Diskussionen kann
das Merkblatt SIA 2017 (2000): ,Erhaltungswert von Bauwerken“ zu Hilfe genommen werden. In traditionell
errichteten Natursteinmauern steckt sehr viel Handarbeit, d.h. sie sind rein deshalb wertvoll. Die Originalma-
terialien sind meist nicht mehr erhaltlich, d.h. die Bauwerke sind de facto unersetzlich.

Eine weitere Eigenart von traditionell erstellten Natursteinstitzmauern ist, dass sie fast ausnahmslos élter
als 100 Jahre sind und dass sie immer noch ein sehr grosses Bauvolumen darstellen. Allein die SBB hélt ei-
nen Bestand von mehreren tausend Einzelobjekten. Auch Kantone und Gemeinden sowie Private besitzen,
z.T. ohne es zu wissen, solche Bauten in grosser Zahl.

Auch als Denkmal missen diese Mauern gebrauchstauglich und standfest sein. Die Erhaltung der Ge-
brauchstauglichkeit erfordert langfristig einen wiederkehrenden, betréchtlichen Aufwand und stetige Wach-
samkeit. Im Versagensfall bestehen sehr unterschiedliche Folgeschadenrisiken, zum Teil ungeahnt grosse.
Nur in seltenen Féllen ist es verantwortbar, mit Massnahmen bis nach einem Einsturz zu warten (z.B. bei
Mauern ohne massgebende Funktion oder bei sehr geringer Mauerhdhe).

2 Bestand und Bauweise

Der vorliegende Beitrag bezieht sich in erster Linie auf Erfahrungen mit Natursteinmauern entlang von Ver-
kehrswegen (Bahn und Strasse). Dabei handelt es sich zum grossten Teil um Mauern, die zwischen den
Jahren 1750 und 1900 (Strassen) bzw. 1860 und 1900 (Bahn) erstellt wurden. Grob geschétzt dirfte dieser
Bestand in der Schweiz bei deutlich Giber tausend Kilometern Mauerlange liegen. Der ebenfalls grosse Be-
stand von Trockenmauern in unseren Agrarlandschaften sowie der Bestand mittelalterlicher Mauern sind
hier nicht eingeschlossen.

Die Mauern lassen sich in Schwergewichtsmauern und Verkleidungsmauern unterteilen. Schwergewichts-
mauern stitzen mit ihrem Eigengewicht Gelandeanschnitte und Aufschittungen aus Lockermaterial. Ver-
kleidungsmauern schiitzen standfesten Fels vor Verwitterung und Erosion (Bild 3+4). Die Unterscheidung ist
ohne Sondierung nicht immer einfach, wie die beiden anschliessenden Abbildungen zeigen. Ubergéange vom
einen in den anderen Typ innerhalb einer Mauer wurden schon beobachtet.
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Bild 3:

Mauer entlang Bahntrasse Bild 4: gleiche Mauer wie Bild 3

Sondierung: Verkleidungsmauer
Eine entscheidende Grosse ist die Mauerhthe. Schwergewichtsmauern sind nur ganz selten tber 6m hoch,
da der massige Querschnitt (h/d 2:1 — 3:1) grosse Materialmengen erfordert. Verkleidungsmauern mit 5-10m
Hohe und verhaltnismassig geringer Mauerdicke (0.4-0.8m) sind hingegen haufiger anzutreffen. Der Bestand
an Verkleidungsmauern ist tendenziell hoher als ausgewiesen, da in den Datenbanken Verkleidungsmauern
als Schwergewichtsmauern erfasst wurden.
Beziglich der Verbandsarten (Mauerwerksverbéande geméass SIA 266/2) ist bei Stutzmauern auf der Sicht-
flachenseite Bruchsteinschichtenmauerwerk am haufigsten (Bild 3). Ebenfalls weit verbreitet sind Zyklopen-
mauerwerke mit Ubergangen zu einfachem Bruchsteinmauerwerk (Bild 7). Hinter dem sichtbaren Mauer-
mantel folgt in der Regel Bruchsteinmauerwerk aus eher kleinen, unbearbeiteten Mauersteinen und viel
Mauermdrtel. Echtes Quadermauerwerk ist bei Stltzmauern sehr selten. Das ebenmassige Bild an der
Sichtflache tauscht — die Mauersteine haben in der Regel einen trapezférmigen Querschnitt, d.h. die Fugen-
breiten nehmen nach innen zu. Kommt der Mértel abhanden, dann kann sich das Mantelmauerwerk vom
Kern ablésen und ausknicken. Dieses Risiko besteht vor allem bei lotrechten Sichtflachen (Bild 2). Hat die
Sichtflache Anzug, was sehr oft der Fall ist, dann ist die Situation weniger kritisch.

3 Zerfallsprozesse

Materialtechnologisch betrachtet handelt es bei Natursteinstiitzmauern in der Regel um dachlose, einseitig
erdberlhrte Aufschichtungen von Naturstein-Mauersteinen und Mortel (Ausnahme Trockenmauern). Natur-
steinstitzmauern sind periodisch der Durchndssung (Regenperioden, Schmelzwasser) und dem Frost aus-
gesetzt. Entwasserungen kdnnen die Belastungen etwas mindern, die Verwitterung des Mauerwerks aber
auf lange Frist nicht verhindern. Hinzu kommt, dass bei vielen Mauern zusatzlich ein Nasseeintrag von der
Erdseite bzw. vom Fels her stattfindet. Diese Belastungen haben nach 100 Jahren unvermeidliche Folgen.
Am empfindlichsten ist der Mauermdértel. Die Ublicherweise zur Bauzeit verwendeten Mértel hatten bereits
ein hydraulisches Bindemittel (meist hydraulischer Kalk, selten nur Kalkhydrat), sodass vorwiegend recht
feste Martel resultierten. Die fir diese Mortel typische, hohe Kapillarporositat (25-35V0l%) brachte aber eine
beschrankte bis schlechte Frostbestandigkeit mit sich. Dauernédsse oder Staunasse wahrend der kalten Jah-
reszeit filhrte zu Frostschaden am Mortel, bis hin zum vélligen Zerfall des Materials. Bei mortelreichen Mau-
erverbanden fuhrt dies zu einer bisweilen kritischen Schwachung des Verbandes.

o
or Einsturz

g

Bild5:  Verkleidungsmauer v
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Die Mauersteine kdnnen, ebenfalls infolge von Nasse- und Frostbelastung, massgebende Zerfallserschei-
nungen entwickeln. Die verwendeten Mauersteine sind aber meistens wesentlich verwitterungsbestandiger
als der Mauermortel und darum in der Regel in einem noch annehmbaren bis guten Zustand.

Die Aufweichung des Mauermortels reduziert die Scherfestigkeit in den Fugen. Die Mauern beginnen sich
unter ihrem Eigengewicht zu verformen. Feuchte- und Temperaturwechsel treiben die Verformungen an.
Eisdruck kann hinzukommen. Die Fugen beginnen sich zu lockern, Bewuchs kann sich festsetzen, Wurzeln
dringen ins Mauerwerk, die Durchnassung nimmt zu, der Verfall beschleunigt sich. Diese Prozesse sind in
aller Regel lange Zeit sehr langsam, beschleunigen sich dann aber ab einem bestimmten Verfallsgrad.
Wann dies stattfindet hangt wesentlich von der Qualitat des Verbandes ab. Je grdsser und genauer die
Mauersteine gefligt sind, desto standfester bleibt die Mauer auch bei fortgeschrittenem Mértelzerfall.
Schwergewichtsmauern reagieren eher gutmutig auf zunehmenden Verfall — das Versagen solcher Mauern
kindigt sich in der Regel durch deutlich wahrnehmbare Verformungen an. Méglich ist das ortliche ausbre-
chen des Mantelmauerwerks (Bild 2). Wenn Verkleidungsmauern hoch und schlank sind, geniigen bei derar-
tiger innerer Schwachung schon relativ kleine Stérungen im Stutzlinienverlauf fiir ein schlagartiges Auskni-
cken, d.h. ein spontanes Versagen der Mauer (Bild 5+6).

4  Zustand

4.1 Zustandsuntersuchungen und Zustandsbeurteilung

Zustandsuntersuchungen erfolgen bei den meisten Mauern rein visuell, von aussen, gestitzt auf meist ahnli-
che Kriterienkataloge sowie die personliche Erfahrung der Inspektoren. Halter grosser Bestande haben Auf-
nahme- und Bewertungssysteme etabliert. Zuweilen lassen sich an Entlastungéffnungen und Durchbriichen
Erkenntnisse Uber das Innere der Mauern gewinnen.

Reicht dies nicht fur eine zuverlassige Beurteilung, dann erfolgen Sondierungen und Bohrungen, zuweilen
erganzt durch Materialprifungen. Stehen auch geotechnische Fragen im Raum, dann erfolgen Baugrundun-
tersuchungen mit den bewéhrten Mitteln. Als erganzende Untersuchungstechniken sind in den letzten 20
Jahren vermehrt zerstérungsfreie Methode wie z.B. Georadar zur Anwendung gekommen. Bei sorgfaltiger
Anwendung lassen sich mit solchen Methoden flachige Informationen gewinnen, z.B. zu Ablésungen vom
Fels bzw. Schalenablésungen innerhalb der Wandscheiben.

Eine rasch wichtiger werdende Bedeutung bekommen 3D-Erfassungsmethoden. Diese Erfassungstechni-
ken, ob per Laser oder via Bildanalyse (Fotogrammmetrie) werden immer schneller und giinstiger. Bei Na-
tursteinstiitzmauern sind diese besonders nitzlich, da damit relativ einfach steingereichte Plane generiert
werden kénnen, als Basis fir Schadenerfassung und Massnahmenausmass. Eine weitere Mdglichkeit eroff-
net sich mit diesen Daten dank der Méglichkeit zur Analyse der Bauwerkgeometrie. Mittels geeigneter Filter-
techniken kénnen Verformungen sichtbar gemacht werden, die vor Ort, von Auge nicht leicht zu erkennen
sind (Bild 9). Hier kdnnte sich ein Weg zu einer rationelleren und sichereren Problemerkennung auftun, da
Verformungen eines der wichtigsten Kriterien zur Zustandsbeurteilung von Natursteinstitzmauern darstellen.
Veranderungen lassen sich Uber die Zeit verfolgen und Sondierungen kénnen optimal ausgelegt werden. Ob
das Verfahren automatisiert werden kann (z.B. ab Diagnosefahrzeug), ist noch nicht geklart. Bis auf weiteres
wird die Kenntnis tber den Zustand von Natursteinbauwerken in erster Linie von der Erfahrung und Be-
obachtungsgabe der Inspektionsteams abhéngen.

105 100 95 90
Bild 7: Verformungsdetektion mittels 3D-Datenanalyse
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Ziel der Untersuchungen ist es letztlich, eine genligend sichere Zustandsbeurteilung abzugeben. Neben der
Frage der Stabilitat und der allgemeinen Gebrauchstauglichkeit muss insbesondere geklart werden, ob die
Mauer mit verhaltnismassigem Aufwand nochmals fiir eine lange Nutzungsphase instand gesetzt werden
kann, oder ob ein Vollersatz absehbar und letztlich wirtschaftlicher ist. Die Frist bis zum Vollersatz, auch
Restlebensdauer genannt, kann durch temporéare Massnahmen oft noch etwas gestreckt werden.

Sandstein

intakt

leicht miirbe

Mauermortel
miirbe

I zerfallen
P Zementmortel
""" 7 [_] Hohlraum

e Z - — Risse
Bild 8: mittels Kernbohrungen

Der Verdacht auf Verformungen und Abldsungen von Verkleidungsmauern vom Fels bzw. Schalenablésun-
gen innerhalb von Schwergewichtsmauern muss mit Bohrungen verifiziert werden. Art und Qualitat der
Hinterfullung bzw. des Felsgrundes missen bestimmt werden. Dies ist bis anhin ohne Bohrungen nicht
moglich. Die hier abgebilddeten Bohrungen zeigen ein typisches Bild mit einer nach oben zunehmenden
Mauerdicke und einer Spaltung der Mauer in der Mauerebene, in der unteren Mauerhélfte. In Anbetracht der
Mauerhdhe (>10m) und der Gleisnahe ist diese Situation als kritisch zu bezeichnen, trotz des immer noch
akzeptablen Zustandes der Mauersteine und des Mauermartels.

4.2 Statische Beurteilung

Es ist eine Tatsache, dass ein grosser Teil der Natursteinstitzmauern ohne aktuellen statischen Nachweis in
der Landschaft stehen. Landlaufig besteht die Meinung, dass Natursteinmauern sehr lange halten. Krumme
Mauern werden eher als Beweis von grosser Standfestigkeit denn als Anzeiger einer Gefahr gesehen. Tat-
s&chlich sind Verformungen ein Anzeiger eines fortgeschrittenen inneren Zerfalls und/oder Folge eine Uber-
beanspruchung. Wie kritisch solche Verformungen sind, ist von Fall zu Fall zu bewerten. Bei Schwerge-
wichtsmauern sind Verformungen meist weniger kritisch als bei Verkleidungsmauern. Bei Verkleidungsmau-
ern kénnen schon verhaltnismassig leichte Stérungen der Geometrie zu einem unberechenbaren Verhalten
fuhren.

Statische Nachweise sind nicht leicht zu fuhren, da die Bauweise beziiglich Widerstand stark streut, der Ein-
fluss der Verwitterung schwer quantifizierbar ist und Kennwerte konservativ eingesetzt werden mussen.
Massgebend sind die Normen SIA 261, SIA 266/2, SIA 267 sowie SIA 269/6-1. Alternativ zu einem rechneri-
schen Nachweis darf die sogenannte Beobachtungsmethode angewandt werden, wenn die in den Norm SIA
269/6-1 bzw. 267 gestellten Bedingungen erfillt sind. Die Beobachtungsmethode ist in gewisser Weise der
normative Niederschlag der guten Langzeiterfahrung mit Natursteinmauerwerken. Rechnerische Nachweise
werden unausweichlich, wenn wesentliche Veranderungen bei den Einwirkungen (Wasser, Auflasten etc.)
oder bei Widerstand (Zustand, Geometrie, Verformungen etc.) vorliegen. Solche Veranderungen bedeuten
haufig das Ende der betreffenden Mauer, da rechnerische Nachweise nicht mehr erbracht werden kénnen
und die Beobachtungsmethode in diesem Fall nicht mehr zulassig ist.

4.3 Besondere Risiken heute und in der Zukunft

Die bisherige Erfahrung des Schreibenden zeigt, dass das Risiko von unvermittelten Einstiirzen von Mauern
an ganz verschiedenen Stellen steckt. Folgende Zusammenhange wurden festgestellt:

e Unkenntnis der Bauweise und Geometrie, z.B. die Mauer ist als Schwergewichtsmauer erfasst, ist aber tat-
sachlich eine Verkleidungsmauer.

e Unbestimmte Eigentumsverhaltnisse, d.h. unklare Verantwortung, die Mauer verlottert unkontrolliert

e Schwere Zuganglichkeit, starker Bewuchs, d.h. die Mauer wird nicht gehorig inspiziert

e  Falsche Zustandsbeurteilung, z.B. die Oberflache ist neu ausgefugt und erscheint intakt, das Mauerwerk ist
aber innerlich stark geschadigt (aufgeweicht)
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e Dringend erscheinende Massnahmen werden aufgeschoben

Die Aufstellung ist nicht abschliessend. Die genannten Risiken kénnen nur durch sorgféltiges, konsequentes
und vorausschauendes Handeln vermindert werden. Preise sind mit der Erhaltung von Stiitzmauern nicht zu
gewinnen und die Kosten sind hoch. Ein Mehrwert ist vorhanden, dank der wiedergewonnenen Sicherheit.
Dieser Mehrwert wird aber nicht wahrgenommen, solange nichts passiert. In diesem Zusammenhang wird
ein bei Natursteinmauern besonderes Dilemma offenbar — letztlich kann auch ein Spezialist bei einer stark
baufélligen Mauer nicht mit letzter Sicherheit sagen, ob sie morgen einstiirzt oder ob sie noch 10 Jahre ste-
hen bleibt. Das bedeutet, dass Massnahmen von jenen, die sie zu finanzieren haben, als verfriiht bzw. als
Praventivmassnahmen wahrgenommen werden. Von den Verantwortlichen des Betriebes hingegen werden
diese Massnahmen als dringend notwendig gefordert. Will man das Risiko klein halten, dann muss der pra-
ventive Aspekt einer Massnahme an solchen Mauern auch bei knappen Mitteln in Kauf genommen werden.
Wie die Erfahrung zeigt, ist die Eintretenswahrscheinlichkeit eines Einsturzes wesentlich vom Wetterverlauf
abhangig, vergleichbar mit Felsstirzen oder Steinschlag. Drei Vorfélle der letzten Jahre (2009; 2010, 2013)
erfolgten alle im Winter. Viel Nasse, gepaart mit Frost, birgt offenbar das grosste Risiko. In der Summe gibt
es Hinweise dafur, dass die Einsturze einem saisonalen Rhythmus folgen, d.h. offenbar hauptséachlich im
Winter ausgeltst werden. Dies deckt sich mit den Erfahrungen an anderen dachlosen Mauerwerksbauten
(z.B. Burgruinen). Dass Starkregenereignisse zunehmen, wird von berufener Seite vorausgesagt und das Al-
ter der Bauwerke steigt weiter an. Damit ist ein Riickgang unbedingt notwendiger Massnahmen nicht zu er-
warten.

5 Massnahmen

Ruckseitig erdberiihrte Mauern (Stiitz- oder Verkleidungsmauer) kénnen rein durch Unterhalt auf lange Frist
nicht vor Schaden bewahrt werden. D.h. nur den Bewuchs entfernen und Fugen flicken geniigt nicht. Diese
Arbeit hat keinen massgebenden positiven Einfluss auf die Stabilitat einer Verkleidungsmauer — im Gegenteil
- die Staundsse kann zunehmen, was Instabilititen fordert. Der Vorteil solcher oberflachlicher Massnahmen
liegt lediglich in der Verhinderung von Bewuchs und auch im Umstand, dass reparierte Fugen gleichzeitig
Risssiegel darstellen, sodass neuere Bewegungen verfolgt werden kénnen. Effektive Massnahmenkonzepte
fur Natursteinstitzmauern kdnnen wie folgt unterschieden werden:

e  Ersatz der Mauer, mit oder ohne Rekonstruktion der Oberflachenoptik

e  Erhaltung und Sicherung der Mauer, inkl. Erhaltung der Oberflachenoptik

e  Erhaltung ohne Sicherung der Mauer, inkl. Erhaltung der Oberflachenoptik
e Sicherung der Mauer ohne Erhaltung der Oberflachenoptik

e Temporiare Sicherung der Mauer (definitive Massnahme noch unbestimmt)
e  Monitoring/Uberwachung (zeitlich begrenzt)

Der Entscheid, ob eine Natursteinmauer erhalten werden kann, hangt in erster Linie von ihrem Zustand ab.
Verformte Verkleidungsmauern sowie Mauern mit einem generell schlechten inneren Zustand kénnen gesi-
chert, aber langerfristig nicht erhalten werden. Ausnahmen sind selten, z.B. bei hochwertigen Verbanden
(Quadermauerwerk). Wenn eine Natursteinmauer vollstandig erhalten werden soll, dann muss sie noch vor-
wiegend in einem akzeptablen Zustand sein, d.h. der Mauermortel muss noch vorwiegend koharent sein und
die Mauersteine mussen weit Uberwiegend intakt sein.

Bild O: Blsel einr Erhaltung und Sicherung einer Verkleidungsmauer (Mauerkronenabdeckung
aus Beton, komplette 5-10cm tiefe neue Verfugung, verdeckte Sicherung mit Nadelankern im Fels)
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Ob die Oberflachenoptik erhalten oder rekonstruiert werden muss, hangt von den Vorgaben seitens Land-
schafts- und Denkmalschutz ab. Die Kostenunterschiede kénnen gross sein. Viele Mauern verlaufen in Ein-
schnitten, d.h. erscheinen nicht im Landschaftsbild. Da kann der bewéhrte, aber ungeliebte Spritzbeton im-
mer noch gute Dienste leisten (Sicherungen fiir >50 Jahre sind damit mdglich).

Fir den Ersatz von Stiitzmauern stellt das Tiefbauamt des Kantons Graubiinden bewéahrte Standardbauwei-
sen elektronisch zur Verfligung. Fir Instandsetzungen und Sicherungen stehen traditionelle und auch neue-
re Techniken zur Verfugung. Welche Massnahmenkombination bei Erhaltungs- und Sicherungsmassnahmen
an einem Objekt zur Anwendung kommt, muss fallweise entschieden werden. Auf der Planungsplattform der
SBB stehen hierzu eine ganze Reihe von Dokumenten und praktischen Anleitungen zur Verfigung. Neben
den rein bautechnischen Moglichkeiten spielen die drtlichen Gegebenheiten bei der Wahl der Verfahren eine
entscheidende Rolle, insbesondere bei Instandsetzungen unter Verkehr. Die Herausforderungen und Kosten
liegen oft mehr in der Logistik und Sicherheit als in der Baumassnahme. Zu beachten ist immer auch, dass
die Mauern nach den Massnahmen weiterhin mit vertretbaren Aufwand unterhalten und inspiziert werden
kénnen. Permanente Sicherungen vom Mauern mit Netzen beispielsweise haben diesbezlglich klare Nach-
teile.

6 Folgerungen

In Anbetracht des hohen Wertes der Natursteinmauern ist zu wiinschen, dass diese Mauern noch lange er-
halten bleiben bzw. genutzt werden kénnen. Im Sinne einer optimalen Risikoreduktion ist zu wiinschen, dass
alle Mauern entlang unserer Verkehrswege zu jeder Zeit standfest und gebrauchstauglich sind, auch im Fall
von Unwettern.

Betrachtet man alte Stitzmauern, d.h. Stitzmauern mit Baujahr 1800 und &lter, dann zeigt sich, dass an den
meisten dieser Bauwerke schon umfangreiche Reparatur- und Sicherungsarbeiten ausgefiihrt wurden bzw.
erforderlich sind. Es ist hachzulesen, dass solche Mauern nach Einstiirzen bzw. kurz davor vollstdndig neu
errichtet werden mussten. Den Mauern entlang unserer Eisenbahnstrecken kommt entgegen, dass sie im
Vergleich noch nicht so alt sind, dass bereits hydraulische Moértel zum Einsatz kamen und die Ausfihrungs-
qualitat dank strikter Vorgaben im Durchschnitt recht hoch war.

Aussicht auf eine unabsehbar lange Lebensdauer (z.B. 500 Jahre) haben Natursteinmauern, die in trocke-
ner, gut entwassernder Lage mit dauerhaften Mauersteinen und Mauermortel errichtet wurden, sowie die
seltenen Stitzmauern aus sehr grossen, dauerhaften Quadersteinen. Das Gros der Natursteinmauern hin-
gegen hat eine begrenzte Restlebensdauer, welche je nach drtlicher Feuchte- und Frostbelastung, notabene
bei einem aktuell akzeptablen Zustand, zwischen 50 und 200 Jahren liegen durfte. Grob geschéatzt sind heu-
te ca. 15% der Natursteinmauern entlang von Verkehrswegen in einem schlechten, baufalligen Zustand. Bei
weiteren 15% ist ein Massnahmenbedarf absehbar. Bei Mauern im Privatbesitz durfte der Anteil schadhafter
Mauern hoher liegen.

Rein technisch betrachtet, sollten tendenziell nur Natursteinstitzmauern langfristig erhalten werden, die heu-
te noch vorwiegend intakt sind (z.B. Schaden auf Mauerkrone beschrankt) und die beziiglich ihrer Funktion
und verkehrstechnischen Lage Uberhaupt Aussicht auf langfristigen Bestand haben. Mittelfristig generell zu
ersetzen waren starker schadhafte Natursteinmauern sowie angeschlagene Natursteinmauern mit ausge-
reizter Geometrie (hoch und schlank). Mauern mit sehr hohem Folgeschadenrisiko im Versagensfall sollten
bei nicht nachweisbaren Zustanden generell préventiv gesichert oder ersetzt werden.

Bei der Instandsetzung von Natursteinmauern ist mit dem Wissen und Kénnen der Ingenieure und Baumeis-
ter aus der Erstellerzeit respektvoll umzugehen. Die Massnahmenrealisierung an traditionell erstelltem Na-
tursteinmauerwerk verlangt von den Planern und Ausfihrenden einen besonderen Einsatz, da diese Bau-
weise heute kaum mehr praktiziert wird. Betriebe, die sich hierzu ein Knowhow aufgebaut haben und eine
kompetente Mannschaft bereitstellen, sollten gepflegt und geférdert werden. Gleichzeitig sollten auch die
Halter grosser Besténde solcher Bauten das Fachwissen in ihren eigenen Reihen pflegen und den Erhal-
tungszustand ihrer Mauern méglichst gut kennen. Nur so kénnen der Massnahmenbedarf und der Mittelein-
satz unabhéngig bestimmt werden.
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