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VORWORT

Bei der V. Europaischen Konferenz der Internationalen Gesellschaft fir Bodenmechanik
und Grundbau in Madrid wurde der Vorschlag gemacht, aus AnlaR der 50jahrigen Wieder-
kehr des Erscheinens des Buches ,,ERDBAUMECHANIK AUF BODENPHYSIKALISCHER
GRUNDLAGE"” von Karl TERZAGHI die nachste Konferenz in Wien abzuhalten. Diese hat
in der Zeit vom 22. bis 24. Marz 1976 in den Redoutensalen der Wiener Hofburg statt-
gefunden, wobei 730 Personen als Teilnehmer und 250 als Begleitpersonen nach Wien
gekommen waren. Gegenuber der Konferenz in Madrid bedeutete dies eine Zunahme von
uber 50 Prozent.

Veranstalter der Konferenz war das Osterreichische Nationalkomitee (im OlAV) der Inter-
nationalen Gesellschaft fur Bodenmechanik und Grundbau, welche bekanntlich im Jahre
1936 von Karl TERZAGHI gegriindet worden war. Von Anfang an war jedoch klar, daR
die Organisation des Kongresses nur von dem im Erdbaulaboratorium des Institutes fir
Grundbau und Bodenmechanik der Technischen Universitat Wien zur Verfligung stehenden
Stab durchgefiihrt werden konnte. Deshalb wurde vom Osterreichischen Nationalkomitee
der ISSMFE dieser Stab als Organisationskomitee eingesetzt, wobei Heinz BRANDL die
Stellung des Vorsitzenden und Manfred FROSS die des Geschaftsflihrers, und zwar sowohl
des Organisationskomitees als auch des Osterreichischen Nationalkomitees innehatte. Die
gesamte organisatorische Arbeit war demnach im Erdbaulaboratorium in der Hand des
Geschaftsfuhrers konzentriert, dem das Hauptverdienst fur den reibungslosen Ablauf und
den Erfolg der Konferenz gebluhrt.

Bevor jedoch die Veranstalter einen endgultigen BeschluR liber die Abhaltung des Kongresses
in Wien fassen wollten, mulSte die finanzielle Grundlage gesichert werden. Durch Spenden-
zusagen flr die Saalmiete seitens des Buros fur KongreRforderung des Fremdenverkehrs-
verbandes fur Wien und seitens der Bauindustrie bzw. der verstaatlichten Industrie fur die
Drucklegung der Konferenzberichte konnte erreicht werden, dal zu keinem Zeitpunkt
eine Schwierigkeit in finanzieller Hinsicht auftrat und den Veranstaltern sowohl der Saal
als auch der erste Band der Konferenzberichte vollkommen kostenlos zur Verfligung
gestellt werden konnte. Das Organisationskomitee konnte deshalb uber alle spater ein-
gehenden Konferenzbeitrage frei verfugen. Allen Spendern soll daher auch von dieser
Stelle aus gedankt werden.

Die Eroffnungssitzung stand im Zeichen des Lebenswerkes von Karl TERZAGHI. Nach der
Eroffnung des Kongresses durch den Bundesminister fir Bauten und Technik Josef MOSER
und einer BegriBungsansprache durch den Vizeprasidenten der ISSMFE fiir Europa
Arpad KEZDI wirdigte Arthur CASAGRANDE in einer Festansprache das Lebenswerk
Terzaghis mit besonderer Berlcksichtigung seiner Tatigkeit an der Technischen Hoch-
schule Wien. Hieran schloR sich eine Ansprache von Ruth TERZAGHI.

Als Ehrengaste nahmen neben dem Prasidenten der ISSMFE J. KERISEL, den Vorsitzenden
und Generalberichterstattern der Arbeitssitzungen, insbesondere auch die ehemaligen Mit-
arbeiter Terzaghis aus seiner Wiener Zeit teil: L. CASAGRANDE, E. GOTTSTEIN,
J. HVORSLEV, K. KIENZL, O. KRETSCHMER, K. LANGER, P. SIEDECK, W. STEIN-
BRENNER und Ch. VEDER.



Im Anschluf? an die Er6ffnungssitzung wurden zwei Filme aus der Wiener Zeit Terzaghis
vorgefihrt, welche Ruth TERZAGHI zur Verfligung gestellt hatte und auch kommentierte.

Im Gedenken an Karl TERZAGHI ist weiters gedacht, sein Buch ,ERDBAUMECHANIK
AUF BODENPHYSIKALISCHER GRUNDLAGE" neu aufzulegen. Interessenten mogen sich
an das Institut fir GRUNDBAU UND BODENMECHANIK, Technische Universitat Wien,
Karlsplatz 13, A-1040 Wien wenden. Als Preis ist 140,— 6S bzw. 20,— DM oder 8 US-
Dollar in Aussicht genommen.

Das vorliegende Heft fa’t die Gsterreichischen Beitrdge zusammen, welche im 1. Band
der Konferenzberichte enthalten sind.

H. BOROWICKA



Arpad KEZDI, Vizeprésident der ISSMFE flir Europa, bei seiner
BegriiBungsansprache.
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Das Préasidium der Erdffnungssitzung: Arthur CASAGRANDE, Ruth TERZAGHI, Hubert BOROWICKA und
Minister Josef MOSER.



Die ehemaligen Mitarbeiter TERZAGHIs:

1. Reihe von links: Leo CASAGRANDE, Juul HVORSLEV, Christian VEDER, Karl KIENZL, Wilhelm STEIN-
BRENNER, Ernst GOTTSTEIN, Peter SIEDEK; 2. Reihe von links: Otto KRETSCHMER und Karl LANGER.



TERZAGHI! im Jahre 1933 in Wien:

von links: Leo RENDULIC, Miss SWAIN, W. LOOS, Karl und Ruth TERZAGHI, Peter SIEDEK
und Karl KIENZL.

Mitarbeiter TERZAGHIs im Jahre 1936:
von links; Karl KIENZL, A. SCHWARZ, Juul HVORSLEVY, Otto Karl FROHLICH, Hubert
BOROWICKA und Wilhelm STEINBRENNER.



1/1-4

DIE SICHERUNG VON HOHEN ANSCHNITTEN IN RUTSCHGEFAHRDETEN VERWITTERUNGSBODEN
STABILIZATION OF HIGH CUTS IN SLIDE AREAS OF WEATHERED SOILS
LA STABILISATION DE TALUS A FORTE PENTES INTERESSEES PAR LE GLISSEMENT

H. BRANDL, Dipl.-Ing. Dr. techn., Univ.-Dozent, Wien, Osterreich

SUMMARY. On construction of highways in the mountains the problem of abruptly inclined, high and very
long slopes is predominating. In the following two characteristic examples of slide areas are descri-
bed where the subsoil consisted of schist-slope wash, lubricating (talcous) weathered phyllites re-
spectively, the slopes being already in a critical ultimate stability before the earthworks began:
1. A locally abruptly inclined slope with rather a constant shear strength but extremely wetted and
with artesian waters. 2. A relatively flat slope with seepage waters and a very small residual angle
of internal friction and progressive failures (polished slickensides). After expanded slope failures
the cuttings have been stabilized above all by various drainage systems, rock fills and anchored
pile walls.

For stability analysis with weathered and lubricating schists the residual angle of internal friction
¢r proved most suitable. By shear tests a mainly semilogarithmic correlation between @ (peak value)
and maximum grain-size has been found; grain-size distribution, Atterberg limits and degree of
"chemical" alteration are the most important parameters of a generally valid relation between the
mineral phases and @_.

RESUME. En cours de la construction des autostrades montagnardes le probléme de la stabilité des
talus 4 forte pentes bien longs remuent en devant. Les deux exemples montrent comme déblai de pente
schisteux et sol résiduel micacé habitaient et les pentes déja avant le commencement de construction
se trouvalent en équilibre limite ou au moins prés de l'équilibre limite: 1. Un talus & forte pente
avec la valeur du cisaillement bien constante mais la saturation trés forte et avec la nappe
artésienne, 2. une pente plus t8t peu profonde avec la valeur du cisaillement residuelle peu consi-
dérable et avec des indices de rupture progressive par miroirs de faille. Aprés des glissements bien
profondes les talus ont &té& consolidé pour la pluspart par caniveau de pied, par enrochements et par
parois en pieux foré avec ancrage.

EINLEITUNG.

Beim Bau von Gebirgsautobahnen tritt das Problem
der Standsicherheit der vielfach iibersteilten,
"hohen und sehr langen Talh#nge in den Vorder-
grund. Es werden zwei charakteristische Beispie-
le herausgegriffen, bei denen schieferiger Hang
schutt sowie talkige phyllitische Verwitterungs-
b8den anstanden und sich die Hinge bereits vor
Baubeginn im kritischen Grenzgleichgewicht oder
zumindest nahe daran befanden: 1. Ein Steilhang

mit relativ bestdndiger Scherfestigkeit jedoch
starker Durchnissung und artesisc¢hen Wissern;
2. ein eher flacher Hang mit sehr geringer Rest-
scherfestigkeit und progressiver Ausbildung von
glidnzenden Harnischfldchen. Nach tiefgreifenden
Rutschungen wurden die Anschnitte vorwiegend
durch Drédnagierungen, Steinstitzkdrper und ver-
ankerte Bohrpfahlwénde gesichert.



BEISPIEL 1.

Ein rd. 800 m langer Autobahnabschnitt liegt am
Ende eines engen Tales, dessen bis rd. 1000 m
hohe Flanken stark iibersteilt und vernd@st sind.
Der Bau erforderte bis 45 m hohe Hanganschnitte
und 25 m hohe schmale Dammkeile.

Die anstehenden schieferigen bis phyllitischen
Gesteine wiesen einen starken Glimmerbelag auf
und bildeten {iberdies einen "Schichtfldchenhand®
die Verbandsfestigkeit war gering und die Ge-
fahr von Schichtfldchengleitungen vor allem bei
Unterschneidungen gegeben. Einmuldungen der
Felsoberflidche waren mit tellweilse méchtigem
Hang- und Verwitterungsschutt, Murenschutt und
mit Resten von Mordnenablagerungen aufgefiillt.
Dort war auch die Hangdurchfeuchtung am stdrk-
sten: zahlreiche Gerinne entsprangen aus sumpfi
gen Mulden, NaBgallen oder aus verbrelteten
Quellhorizonten, die tellweise bis weit berg-
aufwdrts der Trasse zu verfolgen waren. In vie-
len Fdllen handelte es sich bel den Austritten
um "Folgequellen", oft um mehrfach versickernde
und wieder zutage tretende Bergwésser.

Bodenphysikalische Untersuchungen ergaben fir
den Hang- und Verwitterungsschutt trotz der
schuppig-plattigen Kornform einen Reibungswin-
kel von @ = 27 - 32° und einen relativ hohen
"Restscherwinkel” von ¢r = 25 - 30°. Da diese
Lockermassen kérnungsmdfig im wesentlichen aus
schluffig-sandigen Kiesen mit Blockwerk be-
standen, wurde die Scherfestigkelt labormiBig
nur am Kornanteil unter 2 mm bestimmt:
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Fig.1 Rutschhang 1 mit SanierungsmaBSnahmen

Es wurden "Wiener Routine-Scherversuche" (H.
BOROWICKA, 1970) durchgefiihrt, und zwar mit
Scherblichsen von 10x10 cm Querschnitt; den Rei-
bungswinkeln @ liegt demnach der konsolidierte
entwdsserte Zustand sowie eine wdhrend des Lang-
samversuches konstant bleibende Porenziffer zu-
grunde. In Ergdnzung zu den Laboratoriumsunter-
suchungen wurden Anhaltspunkte Uber die Scher-
festigkeit aus dem Grenzgleichgewicht des na-
tiirlichen, unberihrten Hanges abgeleitet; in
den fiktiven mittleren "Reibungswinkeln" sind
allerdings die Einflilsse von Strdmungs- und
Porenwasserilberdriicken implizit enthalten.

Die Untersuchungen ergaben, das8 Rutschungen
wenlger auf ein z.B.durch bauliche Eingriffe
ausgeldstes Absinken des Reibungswinkels zuriick-
zufilhren waren, sondern in erster Linie auf
hangparallel bzw. sogar hangauswdrts gerichtete
Str&mungsdriicke des Sickerwassers.

Im Zuge des Hanganschnittes kam es auf etwa

250 m Linge zu ausgedehnten Rutschungen, die
progressiv nach oben fortschritten und schlieB-
lich etwa 450 m hangaufwdrts reichten, mit
Staffelbrtichen bis 3,5 m H8he und breiten Rissen.
Die Bewegungen kam zwar in den Wintermonaten
weltgehend zur Ruhe, stiegen jedoch im Frilhjahr
wieder auf mehrere Zentimeter je Woche an. Die
oberflichlich angelegten Dr#nagegridben von ins-
gesamt 850 1fm hatten auf die Bewegungen,die
die Autobahnb®schung bis 4 m nach auBen driick-
ten und die bereits fertiggestellte bergseitige
Trassen-Lingsentwdsserung und Sammelschdchte

DRANAGE -
BOHRUNGEN

Sliding slope 1 and methods of stabilization



zerstdrten, keinen wesentlichen stabilisieren-
den EinfluB. Es wurden daher als vordringliche
Mafnahmen in Achsabsténden von etwa 20 m

13 Stlick 6 = 7 m breite, 25 - 35 m hohe Stitz-
k¥rper (schrig bis ca. 65 m) aus schwerem Block-
werk in einex Stdrke von ca. 5 m und mit einer
B¥schungsneigung von 2:3 bis 4:7 eingebaut und
zwischen den Stlitzkdrpern und auch auf Hbhe des
Forstweges 12 Stiick etwa 30 - 40 m tiefe, unter
15° steigende Drénagebohrungen vorgesehen (Fig.1).
Die Bohrldcher wurden mit Futterrohrer (Durch-
messer 118 mm) verrohrt; die Schiittung betrug
anfangs bis zu je 1,2 1/sec und nahm allm&hlich
auf 1,0 1/sec ab. Die Entwdsserungsbohrungen
wurden als Rotationskernbohrungen durchgefilhrt,
um 2zugleich Bodenaufschlilsse durch Kerngewinne
die Filterrohre sind durchgehend
gelocht bzw. geschlitzt.

Flir die zweite Phase der Sicherungsarbeiten

zu erhalten;

wurde eine verankerte, im Fels eingespannte
Pfahlwand am HangfuB projektiert, wobei zuwichst
zur ndheren Erkundung der unregelmidfigen Fels-
oberfliche Ergénzungsbohrungen vertikal abge-
teuft wurden. RSntgendiffraktometrische Unter-
suchungen der Feinkornfraktionen 84 - 2 « und
<2« ergaben als Mineralphasen (semiquantita-
tiv):

Muskovit 40 - 70 &
Chlorit 20 - 45 &
Kalzit 10 &
Dolomit, Quarz, -
Feldspat Je 5 1o %

Auch im Bewegungszentrum des Hanges betrug der
Restscherwinkel der Lockermassen rd. ¢r = 26°
bis 28° (konsolidiert), er war also relativ
hoch. Als Rutschungsursache konnten daher nur
die unglinstigen Hangwasserverhdltnisse ange-
sehen werden. Weitere Bohrungen bestdtigten
diese Annahme:
gespanntes Wasser angefahren, welches mit etwa
1,5 1/sec bis 2,5 m Ulber Geldnde hochstieg; es
wurde gefast und in einem besteigbaren Sammel-
schacht abgefilhrt. Die Schiittung blieb mit ca.

1 1/sec konstant. Zur Lokalisierung oberfldchen-
naher Vern#ssungszonen wurde das Geldnde auch

an einer Stelle wurde artesisch

'uberflogen und Falschfarbaufnahmen in infrarot
gemacht.

Die Bewegungen wurden hangaufwdrts bis zu einer
Horizontalentfernung von rd. 300 m ab Autobahn-
achse an 31 Beobachtungspunkten laufend vekto-
riell kontrolliert. Es zeigte sich, das die
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massiven Steinstiitzkdrper und die mittlerweile
von der Wildbachverbauung durchgefiihrten Ent-
wisserungsmafSnahmen zwar zu einer deutlichen
Beruhigung des Hanges fllhrten, aber an einzel-
nen Stellen doch noch Kriéchbewegungen von eini-
gen Zentimetern je Monat andauerten. Ein Ab-
gleiten des auf dem unglinstig einfallenden zer-
setzten Phyllitschiefer und der durchndBten
Uberlagerung aufgebauten Autobahnk8rpers Uber
den talseitig anschlieBenden Steilhang konnte
nicht ausgeschlossen werden.

Es wurde daher mit der Herstellung von zwel

Pfahlwandabschnitten begonnen, die die beson-
ders gefidhrdeten bzw. noch aktiven Zonen sta-
bilisieren sollten. Die Gefahr des Abscherens

L]

Fig.2 Verankerte Pfahlwand: Grundris
Anchored pile wall: ground-plan

BEWEHRT

der frisch betonierten Pf8hle war infolge der
vorausellenden Sicherungsmagnahmen nicht mehr
gegeben. Dem 8rtlichen Gefdhrdungsgrad ent-
sprechend wurde im Norden eine 110 m lange
einfache Bohrpfahlwand (Pfahldurchmesser 4 =
90 cm) mit achsialen Pfahlabstdnden von 2,10 m
gewdhlt; im Sliden schlieBt ein 45 m langer Wand-
abschnitt an, der aus Pfahlscheiben mit je zwel
Uberschnittenen Pfdhlen (d = 90 cm) und achsia-
len Scheibenabstinden von 2,30 m besteht.
folgen Schwergewichts~ und Raumgitterstiitz-
mauern.) Die Scheiben, deren Vorderpfihle durch-
gehend bewehrt sind (im Mittel rd. 110 kg/lfm),
weilsen ein groBes Widerstandsmoment auf und er-

(Dann

nm8glichen den Durchtritt des Hangwassers in den
verbliebenen Zwischenr8umen (Fig.2). Die Aus-
bildung geschlossener Pfahlw#nde (auch mit
einzelnen Monokornpfdhlen) war wegen der star-
ken Geldndedurchfeuchtung nicht zu empfehlen.
Die Scheiben aus eingeschnittenen 90 cm -Pflhlen
erwiesen sich zudem als wirtschaftlicher und im



Hangschutt auch leichter zu bohren als solche
aus zwei tangierenden 120 cm - Pfdhlen. Die
Pfahlldngen variieren je nach Tiefenlage der
Felsoberfliche,
M&chtigkeit der Verwitterungszone zwischen 7
und 25 m.

Die Pfdhle sind mit einem Pfahlkopfbalken biege-
steif verbunden, der die Ankerkrédfte aufnimmt
und in diese ableitet. Es wurden 90 Stiick

120 Mp-Felsanker (etwa 3500 1fm) mit Abst&nden
von 0,9 - 2,3 m eingebaut. Um eine drtliche

dem Gesteinszustand und der

Uberbeanspruchung des schieferigen Gesteins zu
vermeiden, wurden die Krafteinleitungsbereiche
(Haftstrecken etwa 8 m) gestaffelt und die
Ankerneigung zwischen 20° und 45° gespreizt.
Die relativ steilen Ankerneigungen bewirken
eine Art Vorspannung der Pf&hle, erhdhen also
das aufnehmbare Biegemoment und erforderten

v
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Fig.3 Verankerte Pfahlwand und Untergrund-
verhdltnisse (Details)

Anchored pile wall and subsoil (details)

wegen der flach einfallenden Felsoberfliche

nur relativ kurze Ankerlidngen (diese variierten
entsprechend dem stark unregelmdfigen Relief
zwischen 20 und 53 m). Die Anker wurden nach
ihrer Abnahmepriifung (kurzfristiges Uberspannen
auf 1,2.Ar) auf nur 40 % der rechnerischen Ge-
brauchslast Ar festgelegt, um geringfiigige Be-
wegungen zu ermdglichen.
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Das Stiitzsystem wurde unter der Annahme dimen-
sioniert, daB sich die labile B&schung mit ei-
nem Kriechdruck von Kh = 0,9 im Grenzgleichge-
wicht von F £ 1 befindet: Entsprechend den
Untergrundverhdltnissen war keine Ausbildung von
Gleitkreisen sondern ein anndhernd hangparalle-
les Abrutschen entlang der Moré&neniiberdeckung
bzw. Felsoberfldche zu erwarten; die rechneri-
sche Stabilit&t sollte auf F = 1,4 bis 1,5 an-
gehoben werden. Als Standsicherheitsdefinition
Pfahl-

scheiben aufnehmbare Exrddruck mit dem vorhande-

wurde hiebei der von den Pfihlen bzw.

nen in Relation gebracht. Dem Verlauf der zu
erwartenden Wandverformungen entsprechend wurde
auch eine Erddruckumlagerung beriicksichtigt.

Die erdstatischen Rechenansdtze wurden durch
Verformungsmessungen und zwei MeBanker je Pfahl-
wandabschnitt kontrolliert.

Im Zuge der Bohrpfahlarbeiten wurden im Mittel-
abschnitt der Wand artesische Widsser angefahren
(Fig.3), die ein Vielfaches der durch die Ent-
wisserungsbohrungen bereits gefaBten Menge
schiitteten und die Vortriebsleistungen wesent-
lich herabsetzten;
den Ankerungsarbeiten spritzten O6rtlich bis zu

auch bei den darauf folgen-

30 m weit reichende Wasserfontdnen aus den
Bohrrohren. Da der artesische Druck von mehr
als 7 atil wesentlich h8her war als der Be-
triebsdruck der Bohrhdmmer, muBten zundchst um
die Ankerl&cher fécherfdrmig Entlastungsbohrun-
gen vorgetrieben werden.

Als druckwasserfiihrende Schichte wirkte dort
Ger$ll, welches vom Fels unterlagert und von
einer dichten, schluffigen Grundmordne liber-
deckt war (Fig.3). Zu ihrer Entspannung wurden
bergseits der Pfahlwand weitere rd. 20 - 30 m
tiefe Entwdsserungsbohrungen (500 1fm & d = 70mm)
niedergebracht und Brunnen abgeteuft.

Gleichzeitig mit den SicherungsmaBSnahmen im un-
mittelbaren Autobahnbereich filhrte die Wild-
bachverbauung bis rd. 500 m hangaufwérts um-
fangreiche Oberflichen- und Tiefendrinagen
durch: 1500 1fm Sicker-und Schwer-
lastrohre sowie 750 1fm Betonhalbschalen ver-
legt und 44 Schichte hergestellt. Die gr&Bte
Gesamtschilittung der damit gefaBten Hangwidsser
betrug bisher rd. 200 1/sec.

es wurden xd.



BEISPIEL 2.

Der Hangabschnitt liegt in einer breiten geolo-
glschen St8rung; im wesentlichen besteht er aus
talkigen, meist fein aufgearbeiteten tiefgrtiin-

digen Verwitterungsprodukten der Grauwackenzone,
wobel 8rtlich auch Findlinge und sogar Hirtlings-
ziige eingelagert sind. Am B&schungsfuB verzahnt
sich abgeschwemmtes, organisch verunreinigtes,

feinkdrniges Verwitterungsmaterial mit Hochflut-
ablagerungen des Talbodens; diese Bodenbildun-

gen reichen stellenweise bis 20 m unter Gellnde.
Das Liegende bilden Talschotter und umgélagerte

Kiesmordnen in mitteldichter bis dichter Lage-
rung.

Laboratoriumsuntersuchungen hatten ergeben, dag
sich die Grauwacken-Verwitterungsprodukte viel-
fach in bodenphysikalisch plastischem Zustand
befanden und einen geringen Reibungswinkel be~
saSen; insbesondere aber konnte dieser bei 8rt-
licher Uberbeanspruchung des Bodens und bei
gr&Beren Schubverformungen auf einen Restscher-
= 10° - 15° absinken. Es waren
alkso im Untergrund bzw. Hang progressive Bruch-
bildungen, bedingt durch ein Einregeln der

winkel von nur ¢r
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Fig.4 Rutschhang 2: Situation und Gleitflichenannahmen 1 - 6
Sliding slope 2: situation and assumed friction circles 1 - 6
G
r v T 1 BAUUN
0 20 0m JER
iseHE
¥ ! BIOLOG e
Sa Zl, By=21"7
23 |  WEG auf PFAHL- : /
°<Qt g; <] KOPFBALKEN DR
S Ly S ¢ S N
- GE
g7 T GHRUNCEZ (1)
Ta——t IE <__ALLUVIALANKER
i V“ES-—{HIII.:IH'E” T ((=60-65m)
! 1] o 15
> ' i
_ _<CSALTER TALBODEN (?) : HZ+ PFAHLSCHEIBEN

(2 150u. 130m)
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Sliding slope 2 and methods of stabilization
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glimmerig-schuppigen Feinstkornanteile entlang
von Gleitflidchen durchaus mbglich.

Die starke Durchfeuchtung und geringe Scher-
festigkelt der Verwitterungsprodukte hatte be-
reits zu offenen und subkutanen Rutschunygen ge-
fihrt. Da ilberdies der B8schungsfu8 in den Tor-
fen und weichen Schluffen nicht gestilitzt war,
befand sich die gesamte Hanglehne schon vor Bau
beginn nahe dem kritischen Grenzgleichgewicht.
Der durchndfte Hang muBSte auf eine H8he von rd.
50 m angeschnitten werden.

Es wurden daher umfangreiche geotechnische Si-
cherungsmaBnahmen projektiert, wie Hangvorent-
wisserungen und Tiefdr&nagen, B&schungsverfla-
chungen, Blockwlirfe und Steinrippen sowie Boden-
auswechselungen und Gegengewichtsschiittungen.
Trotz einer BYschungsverflachung von 3 : 4 (ge-
miB StraBenprojekt) auf 1 : 2,5 traten Staffel-
briche, metertiefe Geldndeelnrisse und stdrkere
horizontale Bewegungen ein, die den hangaufwdr-
tigen Hochwald tellweise umlegten, zu Aus-
bauchungen des unteren Hangbereiches um nahezu
4 m und an einer Stelle sogar bis zu 1,5 m ho-
hen Hebungen des bereits fertiggestellten Auto-
bahn-Unterbauplanums filhrten; Bodenauswechselun-
gen und zur Verbesserung der Befahrbarkeit ein-
gelegte zugfeste Kunststoffvliese wurden hiebei
zerstdrt (Fig.4).

Als SofortmaBSnahme wurden zus#tzlich zur auto-
bahnparallelen Tiefendrdnage, die schon frither
im oberen Einzugsgebiet ausgehoben worden war
und etwa 1000 1/h schiittete, in mehreren Etagen
17 Stiick Entwdsserungsbohrungen unter 15° stei-
gend auf 20 - 35 m Tiefe vorgetrieben. Da Stein-
rippen den nach katastrophalen Frithjahrsnieder-
schldgen sich zumindest in Oberfldchenndhe be-
reits im Zustand der "Bodehverflilssigung" be-
findlichen Hang nicht stabilisieren konnten,
sondern vielmehr ausgebaucht und von schmieri-
gen Rutschmassen Uberschoben wurden, wurde als
Stutzkonstruktion eine 112 m lange, einfach ver-
ankerte Wand aus Pfahlscheiben (in der Fallinie)
vorgesehen. Diese in Achsabstdnden von 2,8 m ange-
ordneten Elemente bestehen aus jeweils 2 tangie-
renden, voll bewehrten GroS8bohrpfdhlen (berg-
seits d = 1,50 m, talseits d = 1,30 m) und sind
mit einem durchgehenden Stahlbetonriegel (Pfahl-
kopfbalken) und aufgesetzter Stiitzmauer biege-
stelf verbunden. Je Feld wurden zwei 100 Mp -
Alluvialanker vorgesehen, jedoch vorerst nur

auf 80 Mp festgelegt, um Bewegungs- und Kraft-
reserven zu besitzen (Fig.5).

Der Dimensionierung von Pf#hlen und Ankern wur-
den zundchst die in Fig.4 dargestellten Gleit-
krelse zugrunde gelegt: ihre Annahme ist in er-
ster Linile durch die Lage und Form der berg-
seitigen Staffelbrliche und Geldndeanrisse,

durch die Weichzonen ca. 7 m unter Autobahn-
niveau und durch geoddtische Bewegungsmessungen
des Hanges begriindet. Der Reibungswinkel wurde
zur Grenzwertbetrachtung zwischen @ = 15%nd
25° variiert (die Kohdsion zwischen ¢ = O und
0,2 kp/cm?) und schlieBlich die Gleitfldchen

1 und 2 als maBgebend erachtet.

Um den EinfluB stark variierender Bodenkennwer-
te rasch erfassen zu kdnnen, wurde die Schwe-
dische Lamellenmethode gewdhlt, fiir die ein
Computerprogramm mit umfangreichem Erfahrungs-
material von anderen Baustellen vorlag. Neben
der bel diesem Verfahren getroffenen idealisier-
ten Annahme, daB die Erddriicke an den Lamellen-
seiten innerhalb des Rutschkeiles entgegenge-
setzt gleich groB8 seien (nur Momentenbedingung
erfililt) wurde der Ankerkraftermittlung n#he-
rungsweise der Schnittpunkt ihrer Resultieren-
den mit der Gleitfldchensehne (und nicht mit
dem Gleitkrels) zugrunde gelegt. Diese bei ge-
ringem Kohdsionsanteil vertretbare vereinfachen-
de Zusatzannahme bietet den Vorteil, daBs die
GrYB8e der Ankerkraftresultierenden von der Huhen-
lage ihres Angriffspunktes unabh#ingig ist. Uber
die Sicherheit

_ 2 (AG.cosx.tg + c.Al)
3 AG.sinwx

F

ergab sich fir die erforderliche Ankerkraft
A (Mp/m) der Ausdruck

F.2 AG.sinx -2 (AG.cosoe.tg@P + c. Al)

A =
sin «A.tg ¢A + F.cos oy
AG ... Gewicht der Lamelle
Al ... Lamellenldnge in der Gleitfl&che
o ... Nelgung der Lamellenbasis zur
Horizontalen
o< Winkel zwischen der Resultieren-

den A und der Gleitfldchensehne
@ ... Reibungswinkel
(¢A: im Bereich von A)

Die Haftstrecken der Anker (Krafteintragungs-
léngen) wurden in den schmierigen, tiefgrilndig
zersetzten Verwitterungsprodukten mit 10 m an-



genommen; sie liegen auBerhalb der Gleitfldchen
mit einer Geldndebruchsicherheit von F = 1,25,
Eine Verlingerung des VerpreBkdrpers lie8 wegen
der 8rtlich sehr geringen Restscherfestigkeit
des Untergrundes keine wesentliche Zunahme der
Ankertragfihigkelt erwarten.

In Erginzung zum Lamellenverfahren wurde der
Erddruckermittlung auf die Pfihle bergseits
auch der 2. Rankine'sche Sonderfall mit n#he-
rungswelse K, = coszs zugrunde gelegt, talseilts
der Erdruhedruck im oberfléchennahen Rutschkdt-
per, darunter der passive Erddruck. Die Geld&nde-
bruchuntersuchungen mit tiefliegender Gleitfld-
che ergab jedoch unglinstigere Werte.

Bel der Dimensionierung muBten sidmtliche Bau-
zusténde berlicksichtigt werden: solange die
Pfahlscheiben nicht verankert waren, wurden sie
- bel geringerer Sicherheit - als freistehend,
jedoch unten eingespannt angesehen; das stati-
sche System des Endzustandes stellén "Balken
auf zwei Stlitzen" dar.

Wegen des Termindruckes, einer mtglichst ra-
schen Stabilisierung des Hanges und auch aus
betrieblichen Griinden wurden zwei Pfahlbohr-
gerfite gleichzeitig eingesetzt;die bergseiti-
gen Pfihle wurden hiebei etwas vorauseilend
hergestellt. Dabei zeigte sich eine ca.5 - 10 m
weit r¥umlich vorgreifende Bewegungsabnahme des
Rutschhanges, welche das Ziehen der Rohre {lber-
haupt erst ermbglichte.

Der erste Pfahl (d = 1,50 m) wurde zu Erkun-
duhgszwecken einige Meter tiefer gebohrt als
erdstatisch notwendig gewesen wdre; dabei wur-
den in 22 - 24 m Tiefe gldnzende Harnischfld-
chen freigelegt. Nach geologischer "Rekonstruk-
tion" des vermutlichen ehemaligen Talbodens
wurden die in Fig.5 dargestellten Gleitkreise

7 und 8 ermittelt, welche bei einem mittleren
fiktiven Reibungswinkel von @' = 18 - 20° eine
Sicherheit um F = 1 aufweisen (ohne Kohdsion).
Da eine Reaktivierung dieser Stdrungszone ins-
besondere durch die baulichen Eingriffe nicht
ausgeschlossen werden konnte, wurde kurzfristig
umprojektiert und unter anderem die Pfahlldngen
von den urspriinglich vorgesehenen 21 m auf 28 m
vergr8Bert; der Bewehrungsanteil erhhte sich
auf 9,5 Mp je Pfahlscheibe (24 Fe/d = 30 mm je
Pfahl, d =150 m ).

Da der Hang teilweise von stark kohlensdure-
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hiltigen Wissern durchstrdmt war (bis ca.40mg/l
kalkaggressive Kohlensdure; Gesamthdrte ca.3,4
deutsche Hirtegrade) muBten beim Betonieren der
Pf&hle entsprechende SchutzmaBSnahmen getroffen
Hochofenzement mit mindestens 45 %
Schlacke; mindestens 350 kg/m3 Bindemitteldo-
sierung und méglichst Verwendung einés betonver-
fliissigenden Zusatzmittels mit Luft- oder Fluat-
kombination. Der Nachteil des Sonderzementes

werden:

lag in seiner geringen Anfangsfestigkeit und
dem damit verbundenen Risiko eines Abscherens
der jungen bergseitigen Pfdhle (daher auch
bergseits gr&éSerer Pfahldurchmesser): Der Hang
war wdhrend der Pfahlherstellung noch so stark
in Bewegung (in Oberflichenndhe 4 - 20 cm je
Woche), daB die 4 m langen Rohrschilsse fall-
welse sogar mit 530 atli kaum gezogen werden
konnten, 'obwohl die derzeit stdrkste Bohranla-
jeder Pfahl muBte
daher ohne Arbeitsunterbrechung m¥glichst rasch

ge der BRD eingesetzt war;

fertiggestellt werden. Die Pfahlverformungen
wurden kontinuierlich mit Pendellotmessungen
kontrolliert.
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Fig.6 Kornvertellung der schieferigen

Verwitterungsprodukte

Grain-size distrubution of the
weathered schists

Das bel der Pfahlherstellung gefdrderte Bohrgut
wurde stdéndig lberpriift; die Bodenverhdltnisse
in den untersten unverrohrt gebohrten Pfahl-
metern wvurden in situ besichtigt.
Bodenphysikalische Unter-
suchungen:

Ohne Berflicksichtigung von Felsbrocken und
quarzitischen Einlagerungen sind die schmie-
rigen Verwitterungsprodukte im Mittel als
"kiesig-tonige Sandschluffe" zu bezeichnen
(Fig.6) . Der Plastizit#dtsindex liegt meist um
Wea = 7 - 10 &, steigt jedoch brtlich auch auf



w = 25 - 30 % an.

fa
In Fig.7 ist der Scherwinkel in Abh&ngigkeit
vom Gr8s8tkorn der im Bereich der Harnischfli-
chen anstehenden Schichten dargestellt. Trotz
augenscheinlich gleichartiger Materialbeschaf-
fenheit schwanken die Scherparameter sehr stark;
meist ist ein linearer Zusammenhang zwischen
dem Reibungswinkel ¢ ("peak value”)und dem
Logarithmus des Gr¥stkornes festzustellen. Die
Tendenz zur Bildung von Harnischfl&chen bzw.
das Absinken von @ auf ¢r zeigt sich umso deut-
licher, je feinkdrniger die untersuchte Frak-
tion ist.

Réntgendiffraktometrische Untersuchungen des
Feinstanteiles <2 &« ergaben folgenden Mineral-
bestand (semiquantitativ):

Streuung Mittel
Muskovit 40 - 50 % 45 %
Paragonit 20 - 30 % 25 §
Chlorit 5-20 % 10 %
Montmorillonit 5-15 % 10 %
Quarz, Feldspat je ca. 5 & 5 %
(Paragonit ist ein dem Muskovit nahestehender

Na-Glimmer und im allgemeinen feinschuppiger
als dieser.)

In den grdberen Fraktionen (bis 204) liegt der
Chloritanteil vergleichsweise um 30 - 50 %
héher, Montmorillonit und Paragonit sind in ge-
ringerem MaBe vertreten.

Ein Vergleich der im Laboratorium ermittelten
Kennwerte und jener, die sich aus dem Verhal-
ten des Hanges ableiten lassen zeligt, daB bei
stark feinschuppigen schieferigen Bdden der
(fiktive) erdstatische Ansatz der Restscher-
festigkeit vom Kornanteil < 1 mm eine gute
Ubereinstimmung zwischen Rechnung und Natur
bringt. K6rnungen ilber rd. 2 mm liefern in
Scherblichsen von 10 x 10 cm Querschnitt und mit
2 - 3 cm Probenhhe im allgemeinen 2zu hohe Rei-
bungswinkel; insbesondere geben sie nur unzu-
reichende Hinweise ilber die Rutschgefdhrdung
schieferig-phyllitischer bzw. stark glimmer-
hdltiger Lockermassen. Dieses Verhalten der
Phyllitschiefer ist darauf zurlickzufilhren, das
die Glimmerpléttchen entsprechend ilhrer Ablage-
rung in der Natur meist geregelt und vielfach
sogar entlang potentieller Gleitfldchen ausge-
richtet vorliegen. In der Scherblichse jedoch,
in die der Boden als gestdrte, sich an der
FlieBgrenze befindliche Masse eingebaut wird,
sind die schieferigen Partikel vorerst {iber-
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haupt nicht orientiert und werden es im Grob-
kornbereich wdhrend des Schervorganges offen-
sichtlich nur in beschrédnktem MaSe. (Dagegen
tritt bei Tonen, Mergeln u.dgl. auch im

10 x 10 cm Rahmenscherversuch mit K&rnungen
bis rd. 2 mm eine mit dem natiirlichen Verhal-
ten sehr gut vergleichbare starke Orientierung
der Scherzonenpartikel ein.)

Die massiven Pfahlscheiben stabilisierten zu-
ndchst den Hangfu8 und verhinderten tiefgrei-
fende Gleitungen. Oberfldchennahe Rutschungen
traten im Bauzustand trotz des abschnittswei-
sen Aushubes der jeweils 28 m langen Elemente
des Pfahlkopfbalkens immer wieder auf und fihr-
ten hangaufwdrts zu neuerlichen Staffelbrfichen
von 1 - 3 m H6he und zu Beschiddigungen der in
der Zwischenzeit durchgefilhrten biologischen
Verbauung; auch die Schalung des Riegels wurde



stellenweise eingedriickt, der Frischbeton ein-
gerissen.

Nach Hinterfiillung der auf den Rfahlkopfbalken
aufgesetzten Stiitzmauer und Wirksamwerden der
Begriinung kamen auch die Oberfldchenrutschungen
Zum Stillstand.

Ankerungsarbeiten:

In den zersetzten Verwiltterungsbtden konnten
trotz lokaler Felspartien nur Alluvialanker
verwendet werden, die entweder mit teleskop-
artiger Verrohrung (Hammerbohrung) oder mit
Dickspilung (Stiitzfllissigkeit; RollmeiBel) her-
zustellen waren. Es kamen zwei Systeme zum Ein-
satz: vorgespannte Litzenanker (VSL) und Mehr-
stahlanker (BBRV) mit Nennlasten von A, =

100 Mp (Bruchlast ca. 180 Mp); nach der Ab-
nahmepriifung auf 1,2.Ar wurden die Anker nur
auf O,S.Ar festgelegt, um gewlsse Bewegungsre-
serven bis zur endgililtigen Beruhigung der ober-
fldchennahen Rutschpartien zu besitzen. Bei
einer geringeren Festlegekraft wdren weitere
stdrkere Schubverformungen des Hanges und da-
mit ein progressiv fortschreitendes Absinken
des Reibungswinkels (gegen ¢r) zu erwarten
gewesen, Andererseits wurde auch die maximale
Priiflast nur in Einzelf&dllen auf 1,4.Ar ge-
steigert, um die Ausl8sung eines progressiven
Versagens der den VerpreBfkSrper umgebenden
Verwitterungsprodukte zu vermeiden (Einregeln
der feinschuppigen Kornanteile).

5500 1fm an jeweils 60 bis
65 m langen Erdankern eingebaut.

Insgesamt wurden ca.

Je nach Ankertype und Herstellungsart waren
voneinander abweichende KriechmaBe zu erwarten.
Die aufgrund des Termindruckes verwendeten
unterschiedlichen Ankersysteme wurden daher in
konstruktiv voneinander getrennte Bauabschnitte
eingebaut. Sdmtliche Anker wurden als Frei-
spielanker ausgelegt: der entsprechende Korro-
sionsschutz ermdglicht Nachstellungen der Vor-
spannkrdfte bis zu einem Jahr.

Da die talkigen Grauwackenschiefer bei Wasser-
zutritt rasch aufweichten bzw. Schmierzonen
bildeten, muBte die Zeitspanne zwischen Bohren,
Versetzen und Injizieren der Anker mdglichst
kurz gehalten werden. Die Anker waren daher
schon - etwa innerhalb einer Stunde nach Bohr-
ende - bzw. wdhrend des Ziehens der Verrohrung
zu injizieren (Rohrinjektion). Bentonit be-

wdhrte sich als Stiitzfliissigkeit in den
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schmierigen, auch montmorillonith#dltigen Ver-

witterungsprodukten nicht: Nach Vorversuchen
wurde, vielmehr mit Zementschlkdmme von einem
Wasser-Zement-Faktor W/Z = 1,7 gebohrt und nur
2 % Bentonit zugesetzt; die laufend zu regene-
rierende (entsandende) Suspension war spitestens
nach einem Tag immer wieder auszutauschen. Bei
beiden Verfahren muBten Manschettenrohre ver-
wendet werden. Eine Tragfihigkeitserh8hung der
Anker konnte sowohl durch Nachverpressen im
Zuge der Primdrinjektion als auch durch Auf-
sprengen der Haftstrecke (24 Stunden nach der
Primdrinjektion) erzielt werden, das eine Ver-
gr8Berung der Verspannung und Verzahnung im
Boden gewdhrleistet. Hiebei wurde mit Verpresf-
driicken von 25 bis 35 atli gearbeitet: erfah-
rungsgemdf steigt die ideelle Mantelreibung
der Haftstrecke bis zu einem NachverpreBdruck
von etwa 30 kp/cm2 annihernd linear mit diesem
an.

Blieben diese Sondermafnahmen aufer acht, wur-
den die geforderten Vorspannkrédfte nicht er-
reicht oder zumindest die zuldssigen Kriechver-
schiebungen deutlich iiberschritten.

Wegen der stark betonaggressiven Bodenwédsser
wurde mit Hochofenzement (Giteklasse 275, 50 %
Schlacke) und Fluatzusatz injiziert, wobei der
Wasser-Zement-Faktor 0,40 - 0,42 betragen

um eine

muBte, ausreichende Festigkeit der

Haftstrecke zu gewdhrleisten; nur beim Auf-

sprengen wurde aus arbeitstechnischen Griinden
ein W/Z = 0,50

langsamen Festigkeltszuwachs des VerpreBkdrpers

toleriert. Entsprechend dem

durfte erst nach 2 - 3 Wochen vorgespannt wer-
den.

Die Ankerungsarbeiten wurden durch Kern- und
Entwdsserungsbohrungen ergénzt und das Verhal-
ten der fertiggestellten Wandabschnitte durch
Spannungs-Verformungs-Messungen laufend kon-
trolliert: in jedem der 28 m langen Teilstiicke
wurden zwei MeBanker sowie einzelne Ankerkdpfe
mit MeBtellern vorgesehen.

SCHLUSSFOLGERUNGEN.

Standsicherheitsuntersuchungen von hohen An-
schnitten in heterogenem Untergrund werden
weniger durch die Wahl der Berechnungsverfahren
sondern vielmehr von den Annahmen {iber die

Bodenkennwerte und ungilinstigsten Sickerwasser-



verhdltnisse beeinflust.

In Gebirgstldlern, insbesondere im Bereich
geologischer St8rungszonen streuen die Fels-
bzw. Bodenkennziffern vielfach auf engstem Raum
dermaBen, daB8 erdstatische Berechnungen nur als
Grenzwertbetrachtungen sinnvoll erscheinen und
dementsprechend auch nur grobe Anhaltspunkte
liefern. Wegen der Stellheit der Hdnge und der
Unsicherheit ilber die jeweils unglinstigsten
Wasser- und Bodenverhdltnisse ist vielfach eine
echte Standsicherheit im Ublichen Sinne rechne-
Als Stiitz- und Siche-
rungssysteme sind daher mdglichst solche flexi-

risch nicht nachweisbar.

blen Bauwelsen anzustreben, mit denen man sich
schrittwelse technisch und wirtschaftlich opti-
mal an 8rtlich unterschiedliche Bergdricke,
Hangbewegungen und Baugrundverh#ltnisse anpas-
sen kann; Grundlage hiefiir sind erginzende Bo-
denaufschliisse und umfangreiche Messungen im Ge-
l4nde und am Objekt wdhrend der ganzen Bauzeit
(bzw. stichprobenartige Kontrollen auch danach).
Bel Verankerungen sind im Bedarfsfall nachtrdg-
liche lokale Verstdrkungen auch nach Bauvollen-
dung praktisch jederzeit m8glich. Derartige
iiber MeBanker und Verformungsbeobachtungen
(Extensometer; geoddtisch) stldndig Uberpriifbare
Stitzkonstruktionen werden daher im gebirgigen
Steilgeldnde in zunehmendem MaBe projektiert.

SerienmiBige Laboratoriumsuntersuchungen mit
Glimmerschiefern, schieferig-phyllitischem
Hangschutt und Verwitterungsprodukten u.dgl.
sowle zugehdrige Feldbeobachtungen bzw. Stand-
sicherheitsanalysen (wovon der vorliegende Be-
richt nur zwel Beispiele umfast) haben gezeigt,
daB8 in derartigen Schichten der erdstatische
Ansatz der Restscherfestigkeit vom Kornanteil
<1 bis 2 mm im allgemeinen die beste Uberein-
stimmung zwischen Rechnung und natiirlichem Ver-
halten bringt.

Uberdies konnte in den meisten F4llen ein linea-
rer Zusammenhang zwischen dem Winkel der inne-
ren Reibung und dem Logarithmus des Gr¥stkornes
festgestellt werden; bel erforderlichen Extra-
polationen liegt man mit dieser Annahme durch-
wegs auf der sicheren Seite. Hiebei wird aller-
dings eine einigermaBen stetige Kornabstufung
vorausgesetzt (also kein "schwimmendes" Grob-
korn, keine ausgeprégten Fehlkornfraktionen u.
dgl.). Das GrdBtkorn sollte beim Versuch etwa
1/10 der Probenh8he und 1/50 der Seitenlénge
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des Probenquerschnittes in der Scherblichse
nicht Uberschreiten, da sonst zu hohe Reibungs-
winkel Bestimmt werden. Zwischen dem "Restscher-
winkel" ¢r und dem Gr&stkorn bestehen keine
allgemein gilltigen Beziehungen, da sich jener
aus der Oberflichenreibung in der Scherfliche
und nicht aus der inneren Reibung ergibt.

Mineralogisch-petrographische Untersuchungen
erlauben nur dann Riickschliisse auf das Rutsch-
verhalten bzw. Absinken der Scherfestigkeit
auf einen Mindestwert, wenn auch "chemische"
Umwandlungsprozesse (Zersetzungsprodukte) be-
rlicksichtigt und parallel dazu Kornaufbau und
Atterberg'sche Konsistenzgrenzen bestimmt wer-
den. Brauchbare Korrelationen zwischen Mineral-
bestand und Reibungswinkel‘lassen sich nur ab-
leiten, wenn den Untersuchungen jeweils annd-
hernd #hnliche Kornfraktionen zugrunde liegen
(z.B. Scherversuch vom Anteil < 0,1 mm, Mine-
ralbestand vom Anteil < 0,02 mm).

Die sicherste und direkte Methode zur Erfassung
der Rutschgefdhrdung eines Bodens stellt der
"Wiener Routinescherversuch" dar; er ist gene-~
rell anwendbar. Allerdings sollten erfahrungs-
gemdf bel stark glimmerhdltigen und schieferig
(-phyllitischen) Lockermassen auch die Korn-
fraktionen <0,1 mm (ev.bis 0,4 mm) getrennt
untersucht werden. Der nach mehrmaligem Ab-~
scheren erhaltene minimale Reibungswinkel in
der Scherfllche der gestdrten Probe ( ?-—¢r)
stellt einen unteren Grenzwert dar.

Der generelle Ansatz der Restscherfestigkeit
als Projektierungsgrundlage ist jedoch meist
unwirtschaftlich oder topographisch sogar un-
méglich.
nach den &rtlichen Verhdltnissen empirisch re-
duzierter Reibungswinkel in Rechnung gestellt
und die Kohdsion - je nach vorgesehenem Bauab-

In der Regel wird daher zundchst ein

lauf - nur mit HuBerster Vorsicht angesetzt,
da sie erfahrungsgemdBf keine verldgliche unver-
¥nderliche Bodenkonstante darstellt.
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DER U-BAHNBAU UND DIE MASSNAHMEN ZUM SCHUTZ DES STEPHANSDOMES
THE CONSTRUCTION OF THE VIENNA UNDERGROUND AND ST. STEVEN'S CATHEDRAL
LA CONSTRUCTION DU U-BAHN ET LES MESURES DE PROTECTION POUR LA CATHEDRALE ST. ETIENNE

A. DOLLERL, Dipl.-Ing., Wiener Stadtbauamt — U-Bahnbau, Osterreich
A. HONDL, Dipl.-Ing. Dr. techn., Wiener Stadtbauamt — U-Bahnbau, Osterreich
E. PROKSCH, Dipl.-ing., Wiener Stadtbauamt — Grundbau, Osterreich

SUMMARY. The station pipes for the ""tephansplatz station lie at a distance of only 5 m from
Vienna's greatest cultural monument, St. Steven's Cathedral, The foundations of the "Heidentiirme"
go down to a depth of three meters and rest, to some extent, on settlement endangered loess soil.
Before the construction work on the underground rail system was begun, 'a thorough investigation
was made of the peculiarities of the cathedral and its reaction to the construction work, and the
engineering of the underground system was planned taking these factors into account. The planners
foresaw the use of bored pile walling and injection material as the best means of separating the
soil directly affected by the construction work from that beneath St. Steven's. The stress and
settlement of the former, it was reasoned, would, in this way, have the least possible influence
upon the latter. Additional measures taken include shield tunneling with compressed air compen-
sation to protect the immediate vicinity of the endangered zone, low-vibration erection of the
bored pile walls for the adjoining open construction pits, and restriction of pit wall deformation.
Measurements taken of the cathedral's reaction with respect %o settlemenu, slope and vibration
during the tunnel construction proved the measures instituted to have been altogether successful.

RESUME. Les tunnels du station de métro "Stephansplatz" se trouvent a peine a 5 métres des
fondations de la cathédrale, le monument hlstorlqup le plus 1mportant de Vienne. Les soubassements
des deux tours de la fagade, appelees "ledonturme sont bAtis 4 3 m de profondeur sur du loess
menacé de tassements, et ils ont été chargés de 8 kp/cm (au maximum). Aveant méme le début des
travaux de construction, les réactions etathues possibles de la cathédrale ont été examinées,les
travaux eux—memes y ont été adaptés. A 1l'aide d'injections et d'une paroi en pieux in situ, on

a essayé de separer le terrain sous la cathédrale des terrains souffrant directement des tensions
et tassements dlis aux travaux, pour ne pas endommager le bétiment. En outre, les travaux a la
rachine de creusement & bouclier ont éte faits sous air comprlme, les parois en pieux in situ
pour les chantiers plus tard ouverts et contre le risque de déformation des par01s de chantier

ont &té& construites d' apres un procédé spe01al réduisant les secousses a un mlnlmum. Les controles
vermanents de toutes les réactions de la cathédrale (controle du tassement de l'inclinaison, et
des secousses) pendant le creusement du tunnel ont d'silleurs wmont ré la Justesse des mesures de
protection prises.

FACBLEMSTELLUNG. Die U-Bahnstation "Stephans- sichtlich der -verwendeten Gesteine und Ver-
pletz"liegt in rund 26 m Tiefe (Tunnelsohle) mérteluny (Fig. 1). Hiufig wechselnde Stein-
nur ¥napp 5 m neben der Westfassade des Domes grol8en von dicken Steinplatten und kleineren
7on St.Stephan, dem bedeutendsten Kulturdenk- Gesteinsstiicken bis zu Bldcken von fast 1 m
ral Wiens, Wiahrend sonst die im historischen Durchmesser kamen zur Verwendung. Der roma-
Ztadtkern {iblichen Gebidudefundierungen wegen nische Mittelteil mit dem Riesentor und den
éer meist 2- oder 3-geschossigen Unterkeller- beiden Heidentiirmen 148t die Verwendung von
ung sehr tief, knapp liber dem quartdren Grund- Ealksandsteinen, Ieithakalken, Querzsand-
rassersplegel im Kies ausgefiihrt wurden,liegen steinen der Flyschzone und zahlreichen rémi-
daregpn die duRerst schwer belasteten (bls schen lagermauerresten erkennen. Es konnten so-
lip/m2) Domfundamente in nur 3 m Tiefe meist wohl Stellen mit putem Mdrtel,aber avch viel-
auf sackungsgefdhrdetenm LéB. Nur an der SW- fach mit viel zuwenig oder ausgelaugtem cder
zcke wurde unter den Fundamenten gewschsener, aber gar keinem Mortel festgestellt werden.
Gickt gepackter Kies aufgeschlossen. Weder die Uo 1540 wurden beidseitig 2 groide gotische
Unterkirche des Domes noch die sogenannten Kapellen (Eligius- und Kreuzkapelle) hinzuge-
Zatakomben reichen in die Nshe der Westfassade baut, deren Fundamente zwar jlinger sind,jedoch
‘¥ig. 4). Die von A.Kieslinger (1949 und 1971) gegeniiber jenen im romanischen Fittelteil kei-
vntersuchten Domfundamente waren entsprechend ne wesentlichen Unterschiede erkennen lieBen.
4er verschiedenen Entstehungszeit von iiberaus Trotz trennender Fugen zwischen gotischen und
uaterschiedlicher Mauerwerksqualitdt hin- romanischen Fundamenten waren keine ungleich-
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artigen Setzungserscheinungen zu beobachten.
Der Stephansplatz liegt in einer Hdhe von

+ 14,5 m WN bis + 15,5 m WN (WN = Wiener Null
= 156,68 m lber Adria) auf der "Stadtter-
rasse" aus der RiB-Eiszeit. Neben romischen
und mittelalterlichen Fundamenten und Auf-
fiillungen bis 10 m Tiefe und mehr reichen
auch stellenweise ungestdrte Quartdrfolgen
bis an die heutige Oberfldche. Die durch-
schnittlich 14 bis 16 m méchtigen Quartiar-
sedimente beginnen untér und neben dem Dom
mit dunkler, 2 - 2,5 m m8chtiger Friedhofs-
erde (Fig. 3). Darunter folgen "LS8" und alle
LgBlehm-Varianten, 4 - 5 m stark, aus dicht
gepackten, gelben, feinsandigen Schluffen mit

HEIDENTURM
DOM
0.
40 )
i g e
e |
: o
== ; v
ICI72777.7,77 [N i NS S NN B S
2 . |
SCHUTZWAND
- INJEKTIONS =N
BEREICH
STATIONS- [ ' : ' 1
ROHREN [ 10 20 30 40 8OM

Fig. 2 West=0Ost Schnitt, U-Bahn - Dom
West-east section, cathedral -
underground

zahlreichen Merkmalen des echten Lisses
(HangloB) wie Sackungsempfindlichkeit (Fig.6),
weitgehend homogener Lagerung und kalkigen
Réhrchen (Pseudomyzel). Nach A. Kieslinger
(1971) handelt es sich um sogenannten "Becken-
158" ohne die bezeichnende kriimelige Griffig-
keit des typischen Hanglésses. So waren der
"Tiefe Graben" und das aufgefilillte vor dem
Riesentor verlaufende Tal des "Rotenturm-
baches" typische L&Bhohlwege. In der LoB8lehm-
folge sind durch junge Erosion und Akkumulat-
ion stellenweise rotbraune lehmige Rund-
schotter eingelagert. Unter dew LG8 folgen
typische Plattelschotter aus dem nahen Sand-
steingebirge des Wienerwaldes in breit ge-
streuter Kornung und in wechselnd offenen
oder stark verlehmten Schichten bis ca + 3 m
WN, unterbrochen von einem 0,9 bis 2,0 m
starken oft verzahnten bzw. mit Schotterlinsen

BOHRUNG 314

Klassifikation geman Klassifikation des
Tabelle [ und T Bohrmeisters

DIN 18196, 4023) ,14,650 WN= *0.0

, “Erde, Steine, Ziegel.
st, hL gyl .
2,65 [>35| Gebeine, schwarzbraun
= Lo(tsSu) ~ 54 RSNy Feinsand. lehmig,
N 0.0 graubraun, mittelfest
2 sKi 26|  Rundschotter bis 840 Sand=
“_ :t“l(: 6.-0/| linsen, braun, mittelfest
i ; Plattelschotter bis 2 40
a <« sKi stark sandig, graubraun
w = dunkle Einlagen, locker
(=]
- o Plattelschotter, schwach lehmig,
a 15 L& Feinsandlinsen, grbr., mfest.
J sukifms —52 ¥ Feinsand, lehmig,grbr. mfest
038 1| | gk ‘90| \Sand.grau, locker
: sKi %) [So,%]\ Rundschotter bis a 80, stark
15,5 = sandig, graubraun, fest
I ™ 161 o160 [l : :
16:8 {7.8.70) O \ \Rundschotter bis g 80 grbr. fest
UM N \Ton, fett, Muscheln, braun, fest
l Schluff, feinsandig bis schwach
S ™ 208 onig,grau, fest
™ A :w Ton, schwach schiuffig
= 227 N| Muscheln, grau, fest
e L
™ -4 M " -
=™ I Ton, Rauden, feinsandig,
| = 1 schiuffig,graublau, fest
W 26,2 )
O w
w
o ™ Ton, fett, Muscheln
graublau, fest
30,0
™ § .
3075 + 2.6W 31,4 Ton, schluffig, grbl., fest
B A [T e Feinsand,schluffig, grbl., mfest
33,4 I T 337 Ton, fett, graublau, fest
345 Ton,Rauden, schluffig.grbl. fest
Hoéhen 1:200 - 19,85 u.WN

IWN = Wiener Null = 156,68m U(ber NN (Adria)]

Fig, 2 Bodenprofil - Bohrloch 314
S0il profil - borehole 314
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aufgelockerten gelben Schluff-Feinsandpaket
(Unterkante + 2,7 m bis + 4,25 m WN). Der

10 - 11 m mdchtige eiszeitliche Schotter-
komplex (Lokalschotter) endet im unteren Be-
reich wit dlteren, wenig verwitterungsan-
fdlligen, nicht verlehmten, jedoch unter-
schiedlich sandigen Quarz- und Kristallinrund-
schottern mit einer ca. 1,5 m und mehr starken
Grundwasserfiihrung. Die in etwa 14 - 16 n
Tiefe (- 0,4 m WN bis - 1,55 m WN, bei
Bohrungen bis + 0,4 WN) verlaufende Grenze
Quartar-Tertidr ist charakterisiert durch eine
Groblage von Gesteinen @ > 250 mm. Im Liegenden
des Quartidrs folgt bis in groBe Tiefen der
mittelpannonische Wiener Tegel, (Congerien -
Tegel, Mittelpliozén-Jungtertiar) als ein
stark schluffiger, steifer Ton bis toniger
Schluff, grau bis graublau, unterbrochen von
ausgepragten 0,5 cm bis 25 cu starken Fein-
sandschichten. Im Aushub- und Tunnelbereich
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fallen diese Sandschichten sehr flach nach
Norden ein und wechseln auf kurze Distanz

von O = 10 cm Stdrke mit unterschiedlicher
Grundwasserfiithrung und nicht erfafBbaren Druck-
verhdltnissen. Der durch Bankungsfugen und
steilstehende Zerr- und Scherkliufte zerteilte
steife Tegel erwies sich als auBerordentlich
standfest. Bemerkenswert ist das in ca. %1 m
Tiefe (- 16 m bis - 17 m WN) aufgeschlossene
gespannte 2. Grundwasserstockwerk aus fein-
sandigem, schwach tonigem Schluff (Tabelle I).
Die Drucklinien des 1. und 2. Grundwassers
waren anndhernd gleich, schwankten vor Baube-
ginn im 1. Grundwasser 30 - 50 cm, im 2. Grund-
wasser nur mehr 20 - 30 cm. Das 2. Grundwasser
zeigte jedoch bei verschiedenen Bauphasen
(Bohrpfahlherstellung, Injektionen) starke
Druckschwankungen (Fig. 83

Die bodenmechanischen Eigenschaften der im
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Bodenprofil BL 314 (Fig. 3) dargestellten For-
mationen sind den Tabellen I und II zu ent-
nehmen. Auffallend ist beim LG8 die verh8ltnis-
maBig hohe relative Sackung von i /0, die
somit bei der vorhandenen Schichtmdchtigkeit
eine eventuelle Sackung bis zu 8 cm befiirch-
ten lieB. (Fig. 6). Bei den Kiesschichten f#alls
ein Fehlkornbereich von 0,4 - 2 mm auf(Fig.?7).
Der Tegel ist wit Ausnahme der eingelagerten
Sandschichten als schwach bis stark bindiger
feinkdrniger Boden ein mittelplastischer,
steifer Ton bis mittelplastischer, halbfester
Schluff. Seine geologische Vorbelastung kann
aufgrund von Laboruntersuchungen in der Grife
von etwa 200 Mp/m2 (Auswertung nach A.
Casagrande) eingeschitzt werden. Die aus Ver-
suchen festgestellte Steifeziffer (Erstbe-
lastung) schwankt zwischen 2000 - 5000 Mp/m2
(max. 8000 Mp/m2) und ist von der Tiefe nicht
linear abhingig. Bei mittelplastischen Schluf-
fen wurde eine einaxiale Druckfestigkeit von
etwa 20 Mp/m2 upd ein Durchléssigkeitskoef-
fizient von 10-7m/g ermittelt. Bei den mittel-
plastischen bis ausgepridgt plastischen Tonen
schwankt die einaxiale Druckfestigkeit
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zwischen 20 - 90 Mp/m2 und der Durchléssig-
keitskoeffizient von 10-11 bis 10-10m/g, Die
aus den Wiener Routinescherversuchen( £ =const)
abgeleiteten Reibungswinkel erreichen im
Mittel 289, Bei wiederholtem Abscheren sinken
diese Reibungswinkel auf die Hdlfte und oft
weniger ab.

LOSUNGSMOGLICHKEITEN, Bei der Ldsung des
Problems standen mehrere Mdglichkeiten zur
Wahl. Aufgrund der damals geringer vorhan-
denen Daten wurde vorerst ein lagemidBiges Ab-
riicken der Trasse vom Dom erwogen., Weiters
wurde ein Hoherlegen der Trasse untersucht
und wegen der tiefen Unterkellerung der Ge-
baude in den AnschluBabschnitten fallenge-
lassen. Da das Abriicken der Station sowohl
funktionell eine Verschlechterung dargestellt,
als auch andere bedeutende Probleme aufgewor-
fen hdtte, wurde versucht, die urspriingliche
Lésung durch alle denkbaren zusdtzlichen Vor-
kehrungen realisierbar zu machen. Zuerst wur-
de entschieden, direkt vor dem Dom die ur-
springlich verfolgte offene Bauweise in einen
Schildvortrieb abzudndern. Belassen wurden nur
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die offenen Baugruben in den AnschluBbereichen
Fig. 5). Da die Gefahr von Bodeneinbriichen
beim Tunnelvortrieb nicht mit der der Bedeu-
tung des Domes entsprechenden Sicherheit aus-~
geschlossen werden konnte, wurden zusétzliche
Vorkehrungen getroffen. Es sollten dabei mdg-
lichst am historischen Bestand des Domes,also
auch der Fundamente, keine Eingriffe erfolgen.
Diese Forderung schloB die Anwendung von Wur-
zelpfdhlen und die abschnittsweise Unterfan-
gung mit einem Léngsrost und ein Verfestigen
- der Fundamente aus. Die Absicht, durch die
Vorkehrungen eine Verbesserung der Domfun-
dierung selbst zu erreichen, konnte nicht ver-
wirklicht werden, weil bei allen Unterfangungs-
lésungen durch Injektionen oder konstruktive
MaBnahmen das Risiko fir den Dom zu hoch er-
schien. Es wurde auch eine Ldsung vorgezogen,
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Loess, pressure-void ratio curve

bei der eine Inanspruchnahme des Dominneren
nicht notwendig war. Zuletzt wurde jene Me-
thode angestrebt, die das geringste Risiko ver-
sprach. Man war iUberzeugt in einer Schutzwand
aus Bohrpfdhlen diese optimale Losung gefunden
zu haben (Fig. 2). So konnte man erwarten, den
vom Baugeschehen unmittelbar erfaBten Boden-
raum mit seinen Spannungen und Setzungen vom
Bodenraum unter dem Dom weitgehend zu trennen
und bei einem Tunneleinbruch den so gefdhr-
lichen Verlust an Bodensubstanz unter dem Dom
zu verhindern.

BAUDURCHFUHRUNG, Die Stadt Wien ersuchte im
November 1970 die Fakultit fiir Bauingenieur-
wesen und Architektur der T.H. Wien um Er~
stellung eines Fakultédtsgutachtens, da im
Interesse der gesamten Offentlichkeit jede
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Gefghrdung des Domes verldBlich vermieden wer-
den muBRte. Die mit der Ausarbeitung des Gut-
achtens betrauten Professoren H. Borowicka,

A. Kieslinger, E. Schischka und E. Tremmel
stellten fest, daB die Fakultat die von der
Stadt Wien vorgeschlagenen Mafnahmen grund-
séitzlich fiir ausreichend erachte. Es wurden
auBlerdem noch weitere zusdtzliche MaBnahmen
vorgeschlagen, die es gestatten sollten, eine
Gefahr rechtzeitig zu erkennen und dadurch
sofort GegenmaBnahmen zu ermdglichen. Es waren
dies vor allem die Aufstellung von MeBein-
richtungen, besondere Auflagen bei den Bauar-
beiten und schlieBlich die erwachung der
Arbeiten durch einen unabhéngigen Ingenieur,
welcher - Zhnlich wie die staatliche Bauauf-
sicht bei groflen Wasserbauten - unbelastet vom
alltdglichen Baugeschehen persdnlich fir die
Sicherheit des Domes verantwortlich sein
sollte. Die erwdhnten Professoren und der fiir
die Bauiiberwachung bestellte Zivilingenieur
fir Bauwesen F. Liebscher haben die Beratung
bzw. Uberwachung der Bauarbeiten, soweit sie
dem Dom betrafen, iibernommen.
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Im Drehbohrverfahren wurden die 50 Pfdhle der
Schutzwend mit stets voreilender Verrohrung
unter dauernder Kontrolle des Domverhaltens
hergestellt., Zwischen den Einzelpfdhlen wurde
zur Erhaltung einer Grundwasserkommunikation
ein lichter Abstand von mindestens 10 bis

20 cm bei einem Pfahldurchmesser von 90 cm
vorgesehen. Danach wurden die Baugrubenum-
schlieBungen des Weichenschachtes und der
tiefen Baugrube (Fig. 4) nach der gleichen
Methode hergestellt. Zum sicheren Vermeiden
eines Ausblidsers wdhrend der Schildfahrt
unter Druckluft und zur besonderen Abstiitzung
der Schutzwand im Bereich der Heidentlirme
wurden im Quartar eine plattenfdrmige Zone
verfestigt und zwei Querriegel durch Injek-
tionen hergestellt. Zum Anfahren des Stations-
schildes wurde das Tertidr injiziert. (Fig. 2,
4 und 5). Eine besonders groBe Aufnshmefidhig-

o o

o Y Q IS 2

[«,] (=) (2] [=)] [e;]
b el -] o @

~ W o =
J)
o]
‘\I\N 1965
/’/
—/Embeg nn

Setzung in mm

Fig. 10 Jahresganglinie der Setzungen-Slidturm
Settlement curve 1950 - 1975,
southtower



71r//4 72 73 | 74 1975
1WA
=0 1Y I ‘ l | | 1 f
- w BOHRPFAHLE L
SCHUTZWAND T T
4 N z AUSHUB WEICHENSCHACHT
o N
i b= AUSHUB TIEFE BAUGRUBE
> |
o INJEKTIONE N
___—"ﬂ\\" VOR DEM
* 5 \ e ) OSTROHRE wE:méH;E
(TEGEL) (TEGEL) sc"'LDFA”"l'E"
OSTROHRE WESTROHRE
- OUERSCHLAGE
. AN
SETZUNG h U vl WWMV
r in mm
Fig. 11 Setzungen des ndrdlichen Heidenturmes, Westfassade

Settlements of the northern Heidenturm, western-facade

a= NACH FERTIGSTELLUNG
DER SCHUTZWAND

b= VOR AUFFAHREN
DER STATIONSROHREN

c= NACH AUFFAHREN
DER STATIONSROHREN

Fig. 12 Setzungsisohypsen,
Settlement isohypsen, distance in mm,
cathedral

Dom, Abstand in mm

25

keit an Injektionsgut im Bereich der west-
lichen Stationsréhre 148t auf das Vorhanden-
sein alter,nicht verfiillter Hohlrdume schlies-
sen., Beim Aushub der Baugrube wurde eine
mdglichst geringe Wandbewegung durch eine
gparsame Verwendung provisorischer Ausstei-
fungshorizonte erreicht. Wegen des zweiten
Grundwasserhorizontes wurde durch eingebrachte
Rohre eine Entspannung herbeigefiihrt.Wegen der
besonderen GréBe der tiefen Baugrube wurde der
Aushub in Drittelabschnitten durchgefiihrt, Die
Stationstunnelvortriebe erfolgten mit einem
Handschild unter Druckluft von 0,5 atii,

SCHLUSSFOLGERUNGEN., Die sehr umfangreichen
Beobachtungen der Setzungen, Erschiitterungen
und Neigungen an fast allen wichtigen Punkten
des Domes zeigten, daB sich die getroffenen
Schutzmafinahmen voll bewdhrt und alle gemes-
senen Werte den zulédssigen Bereich bei weitem
nicht iiberschritten haben (Fig. 11). Der
groBte Anteil der gemessenen Setzungen geht
auf die Herstellung der Bohrpfahlwidnde zufolge
der mit diesem Bauverfahren verbundenen unver-
meidbaren Erschiitterungen und der Stdrung des
vorhandenen Bodengleichgewichtes mit seinen
Umlagerungen zuriick. Bodenverlust und Auf-
lockerung wird teilweise ebenfalls maBgebend
gewesen sein. Der groBe EinfluB entstand aber
auch dadurch, weil es die erste und die dem
Dom ndéchstliegendste MaBnahme war. Nach Voll-
endung der Schutzwand hatte sich die Sicher-
heit des Domes gegen eine Gefdhrdung durch das
restliche Baugeschehen bedeutend erhdht. Er-
wartungsgemdl brachte die Schildfahrt unter



Druckluft nur mehr einen geringen Setzungsan-
teil., Die dabei gemessenen Erschiitterungen
waren unbedeutend. Auch der Aushub der tiefen
Baugrube zeipgte keine Setzungszunahme. Dieser
Anteil 148t sich zufolge der gleichzeitig
ausgefiihrten Injektionen mit vermutlichen
Hebungen nicht ndher beurteilen., Die lage-
mdBige Verteilung der Setzungen (Fig. 12)
zeigt groBe GleichmiBigkeit mit einem wegen
der Nghe des Weichenschachtes erwartungsge-
méBen Maximum beim ndrdlichen Heidenturm.

Der Anfahrvorgang des Schildes dlirfte keinen
EinfluB gehabt haben. Die Setzungsverteilung
in Doml&ngsachse zeigt im Bereich der Schutz-
wand einen Knick (Fig. 9), wobei aber ein
direkter Vergleich zwischen den Bereichen bei-
derseits der Schutzwand zufolge verschieden-
artiger Einfliisse nicht einwandfrei gezogen
werden kann. Fiir die Bauarbeiten wurde die
oberste Erschiitterungsgrenze mit einer Be-
schleunigung von b = 20 cm/gec gleichpgesetazt.
Fir dauernde Belastung wurden 2 cm/gecc und
fiir gelegentliche Belastungen 5 cm/ge 2 als
zuldssig angenommen. Die Einhaltung dgeser
Grenzen hat sich bewdahrt. Der 1%6,7 m hohe
Stidturm liegt weit auBerhalb des engeren
Setzungsbereiches. Seine Setzungszunahme ist
gegeniiber dem langjdhrigen Setzungsverlauf
unbedeutend (Fig. 10).
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ERFAHRUNGEN MIT ABDICHTUNGSSOHLEN BEl BAUGRUBEN IM GRUNDWASSER
EXPERIENCES OF SEALING STRATA WITH EXCAVATION PITS IN GROUND WATER
EXPERIENCES AVEC L'ETANCHEITE DU FOND DE FOUILLE D'OUVRAGE DANS LA NAPPE PHREATIQUE

P. STOCKHAMMER, Dipl.-Ing., Johann Keller, Wien
V. BAUMANN, Dipl.-Ing., Johann Keller, Offenbach

SUMMARY, Making excavations below the ground water table requires that the working space is kept dry.
When the ground water table is lowered over a large area the rights of neighbouring landowners are
increasingly involved. This situation also applies in the event of subsequent soil settlements and
the drying up of "water supply" sources. These problems crop up particularly when excavations are made
in densely built-up areas and require a long building time. In order to minimize adverse effects
on neighbouring buildings, excavations are made in the form of troughs, By the use of thie method
the need for dewatering bottom techniques can be completely or partially eliminated. The bottom of
such troughs is usually made by injections, Whether chemical or cement grouting is necessary here
depends on the type of soil, A similar effect is obtained in gravel by means of Keller's deep vibro
process with sand supply. The given measures are usually only of significance during the building
period. However, trough injections have also been carried out as long-term measures. With the aid of
examples viewpoints regarding planning and execution are being delineated and reports made on control

measures and job success,

RESUME, La construction de fouilles d'ouvrage dans la nappe phréatique demande un rabattement de
celle-ci. Ce touche le droit des voisins, par example éffondrement par tassement ou séchage des
puits d'eau. Le probléme est plus grand, si la fouille d'ouvrage se situe dans les régions forte-
ment bAties ou en cas d'une durbée prolongée des travaux., Pour réduire l'invluence sur les bAtiments
voisins on construit les fouilles en murs étanches et le probléme de rabattement de nappe est &liminé
au moins partiellement, Le fond est 4 construire par un systéme d'injections. En fonction des
propriétés du terrain on applique l'injection du ciment ou l'injection des produits chimiques., Dans
les sables gravillons on arrive au résultat similaire par application de la méthode de vibrocompactage
Systéme Keller en ajoutant de sable. Les sus-dites mesures ne portent 1l'importance que pendant la
période de construction. Mais, toutefois, on a déjd exbcuté des injections du fond comme mesures
permanentes. A la base d'examples l'auteur discute 1'étude de projets et ses exbcutions. En plus il
rapporte sur les méthodes de contrfle et les résultats des mesures appliquées.

1) Projektierung durchldssige Schicht unmdglich ist. Fallweise

1.1 Wahl des Bauverfahrens geben auch andere Gesichtspunkte den Ausschlag,
Sohlinjektionen werden insbesondere dann aus- wie z.B, die hohen Kosten eines eventuellen Be-
gefiihrt, wenn injizierbarer Boden ansteht, eine weissicherungsverfahrens oder die Befiirchtung,
Absenkung des Grundwassers auflerhalb der Bau- daB Salz oder Brackwasser aus griBeren Tiefen
grube unerwiinscht und eine allseitige wasser- im Falle einer. Wasserhaltung angesaugt werden
dichte Umschliefung mit Einbindung in eine un- konnten,
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Eine Grundwasserabsenkung ist immer dann pro-

blematisch, wenn in der Umgebung der Baugrube
z.B, Torfe,

anstehen oder schlecht gegriindete, oft alte Kul=-

zusammendriickbare Schichten, wie

turbauten mit Holzpfahlgriindungen oder andere
sehr setzungsempfindliche Gebidude angetroffen
werden., Oft werden in der ndheren Umgebung der
Baustelle Wasserrechte betroffen, was zu zeit-
raubenden rechtlichen Komplikationen und Ersatz-
anspriicien fiihren kann,

Ist die

Ausfihrung einer Wanne beschlossen,

sollten Alternativldsungen untersucht werden,
wie z.B. Unterwasserbetonsohle, Vereisung oder
fallweise eine Senkkastengriindung. Unterwasser-
beton bietet sich bei geringen Wasserspiegel-
differenzen gelegentlich an. Die Erfahrung hat
gezeigt, dal andere Verfahren bereits im Anfangs-
stadium der Planung vielseitiger Griinde wegen
ausgeschlossen wurden,

Die Anpassung der Sohle an jede gewiinschte Form
Grundrisses

des ist moglich. Eine Abtreppung

der Injektionssohle entsprechend den Aushub-
tiefen des zu erstellenden Bauwerkes ist mit Er-
folg problemlos ausgefiihrt worden, Der Amnschluf

der Sohle an die Wand gelingt zweifelsfrei,

Diese ist meistens aus Beton. Spundwinde schei-
den meistens dann aus, wenn aufgrund von Hinder-
nissen mit Schlofisprengungen gerechnet werden
muf, (Hilfsmaﬁnahme: Injektionsabdichtung der
beschidigten Schlésser).

Sorgfdltige Bodenerkundungen miissen zur Angabe
der Kornverteilung und der vorhandenen Durch-
ldssigkeit durchgefiihrt werden, Dies entschei-
det,

werden konnen. Sprechen alle vorgenannten Uber-

ob Ldsungen oder Suspensionen verpresst

legungen fiir Ausfiihrung einer Injektionssohle,
ist dies. die wirtschaftlichste Losung. Dariiber
hinaus ist das Bauverfahren interessant, wenn
die bei einer Grundwasserabsenkung zu férdern-
den Wassermengen grof8 und iliber lange Zeit zu
pumpen sind,

In stark durchliseigen Kiessanden und bei we-
niger strengen Anforderungen an die zu pumpen-
de Wassermenge kann der k-Wert mit Erfolg durch

Tiefenrittlung mit Sandzugabe reduziert werden.

1.2 Gesichtspunkte zur Planung

Der Entwurf muB zwei Kriterien genilgen, und zwar
der Auftriebssicherheit und dem erforderlichen
k-Wert bzw., der erlaubten Absenkung aullerhalb

der Baugrube. Danach richten sich Tiefenlage,
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und Stdrke der In-
Bestimmung der Tiefenlage

geforderte Durchlédssigkeit
jektionssohle, Bei
milssen Hochwasserstinde berilcksichtigt werden.
Dabei kann das Gewicht der Injektionssohle fiir
die 10 % 41im Vergleich zum
urspringlichen Zustand erhdht werden.

Berechnung um ca.
Der vol-
le Wasserlberdruck wirkt an der Unterkante der
Injektionssohle, Die darilberliegenden Schichten
werden als wassergesittigt in Ansatz gebracht.
Die erforderliche Sicherheit gegen Auftrieb
mu3 1,1 sein.
Fir Sohlstédrke ermittelt
bei
1078

in der Grossenordnung von Dezimetern,

die sich nach dem

Darcy'schen Gesetz - der erreichbaren

Durchlidssigkeit von ca. m/sec - ein Wert
der auf-

grund praktischer Beschrinkungen nicht herstell-

bar ist., Als Minimaldicke der Sohle wird des-
halb d = 1,0 m empfohlen,
Durch eine Injektionssohle sickert eine ge-

ringe Wassermenge, die beispielsweise bei Ver-

wendung von Wasserglas alkalischen Charakter

haben kann, Ist in dem die Injektionssohle iiber-

lagernden Boden elektrolythaltiges Wasser

(Hirtebildner) enthalten, das durch die Ver-

mischung mit dem alkalischen Wasser ausgefHllt
wird, kann:UnUberlagerungsbereich eine weitere

sekunddre Dichtungszone entstehen, unter der

sich Wasserdruck aufbaut. Der Wasserdruck muf

auch hier geringer sein, als das Gewicht des

die sekunddre Dichtungszone iiberlagernden Bo-
dens, um ein Aufbrechen der Aushubsohle zu ver=
hindern. Die Anordnung eines vertikalen
Abbau des

oberhalb der Injektionsschicht kann deshalb er-

Drainagesystems zum Wasserdrucks
forderlich werden.

Prinzipiell wird die Wahl des Injektionsgutes
den ausfiihrenden Firmen iiberlassen, Allerdings
muB die Umweltvertridglichkeit der verpressten
Materialien wu. a. auch gegen Beton gesichert
sein, Zement und Bentonit kdnnen unbedenklich
angewendet werden, ebenso Chemikalinjektionen,
bei denen z.B. Wasserglas durch Essigstiure aus-
gefdllt wird., Die Bohr-

tungen miissen aulerdem den Lirmschutzbestimmun-

bzw, Verpresseinrich-
gen entsprechen.

Bei der Wahl der Injektionsmittel muB ferner die
Erosionssicherheit beriicksichtigt werden., Die
geforderte einaxiale Druckfestigkeit von minde-
stens 1,5 kp/qem wird mit herkémmlichen Rezep-

turen liberschritten. Dariiber hinaus kénnen obere



bzZw,
dert verfestigt werden.,

untere Grenzschichtenmit Hartgelen geson-

Die Ausfiihrungszeit kann den Erfordernissen an-
falls die Verhiltnisse den Ein-
oder das Arbeiten in

gepafBt werden,
satz mehrerer Bohrgerdte
mehreren Schichten ermdglichen. UmschlieBungs-
und Injektionsarbeiten koénnen mit geringer
zeitlicher Verschiebung gleichzeitig laufen,
Unmittelbar nach Fertigstellung der Abdichtung

kann mit dem Auspumpen begonnen werden.

Anstelle von Injektionsgut
des Keller'schen Ritteldruckverfahrens zur Ab-
Durchlédssigkeit
unterhalb der Aushubsohle eingebaut

wird bel Anwendung

minderung der von Kiessanden

Feinsand
und verdichtet., Bel einem Ausgangs-k-Wert von
10-3 m/sec wird die Durchlidssigkeit um rund

2 Zehner Potenzen verringert, was insbesondere

bel kurzzeitig wasserfrei zu haltenden Baugru-

ben eine wirtschaftliche Lésung darstellt, Die

Aushubarbeiten der meist mit Spundwinden um-

schlossenen Baugruben erfolgt unter offener

Wasserhaltung., Die erzielte Verbesserung der

Bodenkennwerte erlaubt eine hohere Bodenpres-

sung und eine glinstigere Bemessung der Um=-

schliefBung aufgrund Anstiegs des passiven Erd-
widerstandes. Der gesamte Verdichtungsbereich

unterhalb der Baugrubensohle wird fiir den Ab=-

bau des Druckgefdlles in Ansatz gebracht und
gewichtsmidssig als Boden unter Auftrieb be-
trachtet, Das aufgrund des Verdichtungserfol-

ges erhohte Raumgewicht 1lisst eine geringere

Einbindetiefe der UmschliefBungen zu.

2) Ausfiihrung

Hier werden Gesichtspunkte im wesentlichen nur

insofern erértert, als sie fiir das hier beschrie-

bene Bauverfahren von Wichtigkeit sind, also
iiber Uberlegungen bei normalen Injektionen
hinausgehen,

Das Einbringen der Injektionslanzen kann durch
Rammen, Bohren oder mit Hilfe von Aufsatzritt-
lern geschehen. Die Verpreflarbeiten konnen durch
Ventilrohre oder

direkt

auch durch das Rammgestidnge

vorgenommen vwerden, Die Lanzen werden
in der Regel vertikal eingebaut mit VerprefBven-
tilen im Bereich der herzustellenden Abdich-
tungssohle.

Der Lanzenabstand ist abhidngig vom Boden, aber

auch von den Abmessungen der Baugrube und von
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der Art der Verpreflanzen. Bei langen Kanale

abschnitten z.B. muf der Abstand der Lanzen zu-
einander dem Systemmafl der hergestellten Baugru-
be angepafBt sein, Wird die Verpressung nur durch
ein einziges Verprefiventil vorgenommen, wird
der Abstand der Lanzen klein gewihlt. In einem

solchen Fall wird der Lanzenabstand ca. 0,7 m
betragen, wihrend er bel Anordnung mehrerer Ver-
preflstufen zu ca.

ist der

1,4mgewshlt wird. Bei Kiesen
Lanzenabstand teilweise noch grisser,
Die Anordnung der VerprefBlanzen aufgrund der ge-
pumpten Menge erscheint nur wenig praktikabel,
da das Flieverhalten des Injektionsgutes selbst
bei sorgfédltigen Bodenaufschliissen nicht voraus-
gesagt werden kann. Ferner ist dadurch der zu-
nédchst voneinander unabhidngige Bauablauf der In-
Jektions~ und Bohrarbeiten beeintrichtigt.

Um einen guten AnschluB der Sohle an die Wand
zu erhalten, werden die Lanzen nahe der Um~
schliefungswand eingesetzt. Ein Abstand, der un-
gefdhr ein Viertel der normalen Lanzenabstinde
zueinander entspricht, kann als Richtwert ange-
nommen werden, H&ufig wird die Stirke der In-
jektionssohle im Bereich der Randzone vergrios-
und

sert, zwar durch Anordnung weiterer Ver-~

pref3ventile. Ebenso kann der Abstand der Ver-
preflanzen zueinander innerhalb der Anschlufi-
sohle an die UmschlieBungswand verringert wer-
den im Verhidltnis zum Mittelpunkt der Baugrube,
da im Randbereich
rechnen ist.

Die Anzahl der VerprefSstufen richtet sich nach
der Dicke der Abdichtungssohle. Bei Manschet-
Abstand der Ver-
Bel Injek-

tionen direkt durch das Rammgestinge wird beim

mit erhdhter Zustrbmung zu

tenrohren ist der vertikale

preBsffnungen in der Regel 0,33 m.

Ziehen des Gestiinges kontinuierlich verpregt,
Dieses Verfahren hat den Nachteil, daB Nachvere
pressungen im gleichen Loch nicht mdglich sind,
Die VerpreBarbeiten werden in aller Regel von
unten nach oben durchgefiihrt.

Die Bohrarbeiten milssen einen rdumlichen und
zeltlichen Vorlauf zu den Injektionsarbeiten ha-
ben, Mindestens 10 m sind zu empfehlen, um die
beiden Arbeitsprozesse mnicht gegenseitig zu
und Umlauf des Injektionsgutes zu den

Es empfiehlt

storen
Bohrarbeiten hin 2zu <vermeiden.
sich, das Verpressen in einer Ecke der Baugru-
be zu beginnen und dann frontweise fortzuschrei-

ten. Dadurch wird das Porenwasser ausgedriickt



und durch Injektionsgut ersetzt. Bei system-
losem Vorgehen der VerpreBarbeiten kdnnen sich
innerhaldb der Injektionssohle

die

"Wassernester"
einschliessen, dann beim nachtridglichen
Verpressen ausgedriickt werden und die Injek-
tionsschicht aufsprengen. Aus diesem Grunde soll-
te auch die spidtere Kontrolle nicht durch Was-
serabprefversuche, sondern immer nur als Nach=-
mit

pregut durchgefliihrt werden.,

prefarbeit auch vorher verwendetem Ver-
Bel Sohlabdichtungen eignet sich besonders die
Einrichtung einer zentralen,automatischen Misch-
da hierdurch die
Aufbereitung des Injektionsgutes erreicht wird.

und Verprefistation, exakte

Die Anordnung von Druck- und Mengenschreibern

ist in der Regel vorgeschrieben, Die Auswer-
gibt
schllissigen Bewels flir den Erfolg der Arbeiten,

als Hilfe bel der

tung der Diagramme jedoch noch keinen
Dennoch konnen die Diagramme
Abrechnung verwendet werden,
Die VerpreBigeschwindigkeit ist von den Boden-
kennwerten abhédngig. In der Literatur finden
7 - 10 1/min,
mit den Erfahrungen bei den spidter

Eine

sich Angaben von Diese decken

sich auch
geschilderten Baustellen. geringe Ver-
prefBgeschwindigkeit ist von Vorteil.

von der Verprefige-

Der Verprefdruck ist wu.a.

schwindigkeit abhingig, so daBl eine Angabe al=-

lein von z.B. 3 ati nicht ausreicht. Hier mlis-

sen auf der Baustelle Erfahrungen gesammelt
werden, die relativ zueinander gewertet werden
kdnnen, Dabei wird der VerpreBdruck zu Beginn

der Arbeiten geringer als zum AbschluBl der Ar=-
beiten sein.

Die VerpreBmenge wird in der Regel aufgrund des
ermittelten Porenvolumens der zu verpressenden
Schicht errechnet.
35 % fiir die
Erfahrung zeigt,

Hinzu gerechnet werden ca.
Vermischung und fiir Verlust. Die
daB dieses die untere Grenze
des Zuschlages ist.

Bei Kiesen oder noch groberen Boden werden Ze=-
ment= und Bentonitsuspensionen Das
richtet sich nach der zu
Als Richtwert gilt

1 bei einem Verh#dltnis

verprefit.
Mischungsverhdltnis
erreichenden Festigkeit.
ein Verhiltnis von 4
von Wasser zu Feststoffen von 3:1. Bei Chemi-
kalinjektionen sind die bekannten Monosol- und
worden., Als
Wasser und ein F&dll-

Wasserbestiindigkeit

Monodurlésungen verprefit Basis
dienen Natronwasserglas,

mittel, Die muB erreicht
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sein, so daB sich eine Neutralisation von minde~
stens 40 % einstellen muB, um Schwierigkeiten
zu vermeiden.

Die ausfihrenden Firmen veroffentlichen das exak-
te Mischungsverhiiltnis nicht., AuBerdem schreitet
die Entwicklung voran, so daBl sich die Zusammen-
setzung mit der Zeit gedndert hat; weiterhin er-
fordert jedes Projekt kleine Anderungen des Mi=-
schungsverhdltnisses, um den gestellten Anfor-
derungen gerecht zu werden.

Sind die Injektionsarbeiten abgeschlossen, wird
in der Regel sofort mit dem Auspumpen des noch

innerhalb des Troges befindlichen Wassers be-

gonnen, Tiefbrunnen,die nicht tiefer als 1 m
oberhalb der Oberkante Injektionssohle enden
dirfen, Vakuumwasserhaltungsanlagen oder auch

offene Wasserhaltungen senken den Wasserspiegel
allmdhlich ab. Bei Tiefbrunnen mit Durchmessern
z.B,

von 60 cm reicht die in der Endphase zur

Verfiigung stehende Filterflidche nicht aus, um
das Absenkziel zu erreichen., Zusitzliche Pumpen
miissen dann eingesetzt werden, um das Absenk~
ziel in Teilschritten schlieflich zu erreichen.
Beim Einbringen der Lanzen entstehen Zwischen~
schichten oberhalb der Injektionssohle durch Er-
hirten der Bohrsplilung., Diese Zwischenschichten
zdgern das Erreichen des Absenkziels ebenfalls
hinaus.
sollte

Position erfaBt sein,

Im Leistungsverzeichnis der Ausschrei-
bung das Abpumpen in einer besonderen
um damit klarzustellen,
welche der am Bau beteiligten Unternehmen das
Abpumpen {iibernimmt.

Tiefenriittler werden in der Regel mit Wasser-
spiillung versenkt. Danach wird ein Material zu-

gegeben, das vorzugsweise aufgrund von Kri-

fir Ausfallkdrnungen gewihlt wird., Die
richtet sich nach der Aus-

terien
zuzugebende Menge
gangslagerungsdichte., In Wiener Donau-Sanden
werden 12 bis 15 % Volumenverminderung durch
die Verdichtung erzielt. Der Abstand der Punkte
zueinander liegt zwischen 3 und 4 gm je Punkt,
wobel auch hier wieder die Form der Baugrube von
EinfluB ist, Es empfiehlt sich die Anordnung von
Gefidllen

leicht ableiten zu konnen.,

zu Drainagegeriten, um das Wasser

3) Kontrolle und Erfolg

Wie erwihnt, empfiehlt sich das Nachverpressen
von Injektionsgut und dabei das Beobachten des

VerpreBdruckes, der beim Nachverpressen hdher



sein muB, als beim erstmaligen Injizieren,
falls eine
hergestellt wurde. Diese Methode ist mit Sicher-
heit die einfachste und praktischste. Da nur ge-
ringe Kosten entstehen, kann sie hdufig ausge=-
fiihrt werden. Je stirker die Injektionsschicht
Jje schliissiger 1liisst sich der ermittelte
da z.B.

ren Injektionsschicht von 1,5 m ein Ausbrechen

annihernd homogene Injektionssohle

ist,
VerprefSdruck werten, bei einer stirke-
des Injektionsgutes aus der Injektionssohle un=
wahrscheinlich ist und damit Aufschlufl iber den
Erfolg der bis dahin durchgefiihrten Arbeiten
gibt.

Weitere Kontrollverfahren, wie z.B. Kernbohrun-
gen oder der Einbau von Porenwasserdruckgebern
oberhalb der Injektionssohle
liber 6rtliche Verh#dltnisse,

geben Aufschlufl
Bei Kernmbohrungen
daf die Sohle nicht voll-
kommen durchbohrt wird. Die vorhandene Festig-

mu3 beachtet werden,

keit innerhalb eines gewonnenen Injektionsker-

nes zu ermitteln, fiihrt zu keinen sinnvollen

Werten, da der Kern widhrend der BohrmaBnahmen
zerstort werden kann,
Verfahren sind
Einzelfédllen durchgefiihrt.

Die Kontinuitdt der Sohle durch seismische Un=-

Die vorgenannten beiden

aufwendig wnd werden nur in

tersuchungen nachzupriifen, ist denkbar, Es feh-

len 1leider bisher Vergleichswerte. Dennoch
scheint dieses Verfahren entwicklungsfihig, ins-
besondere, wenn vor Beginn der Arbeiten die Ab=-
messungen der VerpreBlanzen und der Untersu-
chungsgeridte aufeinander abgestimmt werden, um
den spiteren Einbau der Mefligeber in die Lanzen
zu ermdglichen,

Als letztes

schnitten innerhalb einer Baugrube und das Ab-

bleibt die Abgrenzung von Teilab-
pumpen des Wassers innerhalb dieses Bereiches
als GroBversuch., Dabel gemessene Wassermengen
und die Veridnderung des Grundwasserstindes in-
nerhalb und auBlerhalb des Untersuchungskastens
ergibt einen sicheren Nachweis. Eine derartige
Abgrenzung 1ist allerdings meistens mit Mehr=-
kosten verbunden und nur bei grofien Baugruben
durchfihrbar.

Bei den bekannten Baustellen sind die Abdich-
tungsarbeiten meistens mit sehr gutem Erfolg
abgeschlossen worden, So ist die Forderung ei-
ner Zustromung, die 1 ~ 5 1/sec pro 1000 gqm Bau-
unterschritten

grubenfliiche entspricht, noch

worden. Die dabei eingetretene Absenkung des
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Grundwasserspiegels auflerhalb der Baugrube lag
50 und 100 cm.
Die in durch Tiefenriittlung abgedichteten Bau-

in der Grdssenordnung zwischen

gruben Wassermenge ist um ca,
15=-fache hdoher,

Die

eingeflossene
das
Richtwert.

nicht gemessen.

als der vorher angegebene

eingetretene Absenkung wurde

4) Kritische Wertung des Verfahrens

Uber den Erfolg wurde im Vorgehenden berichtet.
Dennoch gibt es noch einige Gesichtspunkte,
So ist

daB die einstrdmen-

die kritisch untersucht werden miissen.
bereits darauf hingewiesen,
de Wassermenge im Randbereich htéher als im Zen-
trum einer Baugrube ist. Ferner wurde erwidhnt,
daB die erforderliche Sohlstéirke geringer sein
konnte, als wie sie zur Zeit noch durchgefiihrt

wir, da derart diinne Injektionssohlen nicht
mit Sicherheit hergestellt wexrden konnen.

Das Problem der Syndrese tritt, abhidngig von der
Rezeptur, bei Chemikalinjektionen auf. Es ist
das Phidnomen, dafl das hergestellte Gel durch
Verdichtung und Zusammenziehung an Volumen ver-
liert.

weiche Gele,

Da fiir Abdichtungszwecke in der Regel
in denen die Anziehungskridfte

nur

ge~

ring sind, verwendet werden, ist das Problem nur

von geringer Wichtigkeit., Laborversuche und
praktische Erfahrungen zeigen eindeutig, daB die
Volumenabminderung geringer ist, je geringer der
Prozentsatz des Hédrters im Verhiéltnis zum Was-
serglas ist, Bei diesem Fragenkomples ist ferner
zu beachten, wie hoch die spezifische Oberflidche
ist, da die Regel gilt, daB die Syndrese um so
schwidcher ist,
fldche ist.

Vom praktischen Standpunkt tritt wdhrend des

Je grosser die spezifische Ober-

Bodenaushubs ein Problem auf, das entsteht, wenn
einzelne Injektionslanzen aus dem Boden heraus-
gerissen werden., Die Lanzen brechen in der Regel
ab, konnen jedoch teilweise hochgezogen werden.
Dieses Problem ist nicht durch stlickweises Ab-
schneiden der Lanzen 2zu beseitigen, da dies un-
terhalb der Aushubebene geschehen miisste,
Praktische Er-

daB trotz

son-
dern nur durch Sollbruchstellen.
fahrungen haben jedoch gezeigt,
Herausziehens der Lanzen die Wassermenge nicht
zunahm, und daB auch in Bereichen herausgezo=-
Fehlstellen, d.h,

Quellen aufgetreten sind.

gener Lanzen keine keine



Ein
sich die

daB

Injektionslanzen aus der Injektions-

weiteres Problem ist darin zu sehen,
zone herausstanzen konnen, wenn sich das Bauwerk
spdter setzt und die Injektionslanzen mit ihrer
Oberkante direkt an den Beton anschliessen. Die
Injektionslanzen werden deshalb nach Erreichen
der endgiiltigen Aushubsohle entweder unterhalb

falls eine Sauberkeits-
bilindig mit

Der kritische Zeit-

abgeschnitten oder aber,
schicht zundchst aufgebracht wird,
der Aushubebene belassen.,
punkt fiir das Herausstanzen tritt auch erst dann
ein,

fiillt hat,

wenn die Injektionssohle ihre Funktion er-
falls es sich um keine permanente

Losung handelt.

Auf dem Markt werden von einigen Herstellern
fiir das Injektionsgut Rezepturen angegeben,
die ©bereits zu Schwierigkeiten gefiihrt haben,

wenn 8ie in Hinde von nicht fachkundigen Firmen
geraten, Der planende Ingenieur sollte vor Bau=-
ausfiihrung vorgeschlagene Mischungsverhédltnisse
kritisch priifen.

Eine Trennung der Wassermenge in einen Teil,
der durch die Wand und einen, der durch die Sohle
fast wunmoéglich. Ein gezieltes

ist deshalb meist nicht durch-

einstromt, ist
Nachinjizieren
fihrbar, kostspielig und zieht eine Verlidngerung
der Bauzeit nach sich. Obgleich solche Probleme
bisher nicht bekannt wurden, wird darauf hinge-
wiesen und allen am Bau Beteiligten empfohlen,
gemeinsam nach einer sinnvollen Losung zu suchen,
Mit Ausnahme des letzten Problems treten bei
der Anwendung von Tiefenriittlern derartige Pro-
bleme nicht auf, obgleich auch hier die Randzone
besonders gut verdichtet sein muB. Zweifel an
der Umweltvertriglichkeit bestehen hier nicht,
ein Herausreisen oder Herausstanzen von
Fremdkdrpern oder auch das einer Schrumpfung ist

nicht denkbar.

5) Baustellen

Im Folgenden wird von einigen Baustellen berich-
tet,
Johann Keller GmbH durchgefiihrt wurden. Es wird

die im letzten Jahrzehnt von der Firma
darauf hingewiesen, daB auch von anderen Firmen
- teilweise auch noch frither - #hnliche Baumaf~
nahmen mit Erfolg abgeschlossen wurden, So z.B.
bei Staustufen am Rhein, bel Arbeiten in Holland
als DauermaBnahme, oder auch bei einer grofien

Baugrube in Innsbruck.
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Sammler Bergedorf
Die Arbeiten sind bei Verfassung dieses Berich-

Es handelt sich hier

um ein Taktverfahren zur Verlegung von Abwasser-

tes gerade begonnen worden.

leitungen, bei dem die Umschlieflungsarbeiten und
Abdichtungsarbeiten in Einzelabschnitten ausge-
fiihrt werden., Ein Abschnitt,

Bearbeitung ist, besteht aus drei Teilabschnit-

der Jeweils in
ten von je 45 m Linge. Die Gesamtliinge betrigt
rund 2,8 km. Es sind keine Auflagen beziiglich
der zu pumpenden Wassermenge gestellt worden.
Es ist dagegen gefordert, dafl keine wesentliche
Beeinflussung des Wassersplegels im Bereich ei-
ner ca. 30mentfernt parallel zum Hauptsammler
verlaufenden Wasserversorgungsleitung auftreten
darf,

deren Fugen als leicht zerstbrbare Stemmuffen

die vor ca. 50 Jahren gebaut wurde und

ausgebildet sind. Die ersten Erfahrungen zeigen,
daB auch hier die Arbeiten erfolgreich sind.

Sammelkanal Wien

Es ist hier eine Auswahl von vier Baustellen ge-
troffen, die reprisentativ fiir liber zwanzig Ar-
beiten der letzten Jahre sind. Alle Auftridge
wurden nach dem gleichen Prinzip abgewickelt,
wobei die maximale Wassersplegeldifferenz 9 m

betragen hat. Auch hier sei der Hinweis erlaubt,

dafl die angegebene tatsédchliche Wassermenge wiede-~
rum die Gesamtwassermenge darstellt. Der Anteil,

der durch die Spundwandschldsser zustromt, ist
betrdchtlich, ist aber nie genau erfaBt worden,
da die tatsidchliche Wassermenge weit unter der

erlaubten liegt. (Siehe Figur 1 B).

Aus Tabelle I gehen alle fiir die Baustelle cha-

rakteristischen Merkmale hervor,



Tabelle I

Projekt Jahr |Bau- Anzahl | Wasser- | Tiefe |[Sohl- Boden-| k-Wert| erlaubte| tat- Ab-
der |gru- der spiegel | dér stidrke| art vorher| Wasser- séich- | dich=~
Aus=- |ben- Lanzen | diffe- Sohle forde=- liche | tungs-
fiih- |flédche| bzw. renz unter rung Was- art
rung Ver- GOK ser-
dich- fordg.
tungs-
vor=
gange
2 i
m Stiick m m n m/sec |1/sec 1/sec
Allianz 1968[5.000 | 2,900 10,5 271 45 145 nS, gS 10-3 15 12 Monodur
+Zement
Dt. Bank 19711 1.920 | 1.020 10,0 20,0 135 mS, gs 10-3 8 7 Monosol
Monodur
Sammler 1975 650 330 6,5 15,0 1,0 mS, gS 10-3 Monodur
Bergedorf
Sammelkanal | 1970| 1.540 4oo 4,6 1055 P | gS,Ki 2-10-3 100 60 Riitteln
Simmering
Sammelkanal | 1971| 1.235 360 5,7 12,0 6,0 gS,Ki 2-10-3 100 L5 Rlitteln
Sammelkanal | 1972 1.670 420 5,5 12,2 5,5 gS,Ki 2-10-3 100 ho Riitteln
Sammelkanal | 1975 600 170 9,0 17,4 8,4 gS,Ki 2 10-'3 100 Lo Riitteln
Baustelle Allianz Hamburg Auf Figur 2 ist zu erkennen, dal der Wasser-

Bei dieser Baustelle wurden Erfahrungen gesam-
melt, die bei weiteren Projekten genutzt wur-

den. So wurde der Lanzenabstand erhsht, und es

wurde auch bei spdteren Arbeiten darauf ver-
zichtet, mit einer Zementverpressung zu begin-
nen. Auf Figur 1 A ist ein Teil des Querschnit-
tes angedeutet. Die Abtreppung der Injektions-

sohle ist zu erkennen,

Z;:iz}f}:‘fi‘g::; 27
 INJEKTIONSSOHLE "

(M]
A) ABDICHTUNG DURCH INJEKTION (ALLIANZ)

Fig. 1

stand direkt an der AuBenwand der Baugrube um
60 cm
schwankte mit den Fleetwasserstéidnden,
Gezeitenwechsel beeinflut

ten Auflagen beziiglich der

ca. abgesenkt wurde. Der Wasserspiegel
die vom
sind. Die gestell-
erlaubten Wasser=-
férderung und der maximal erlaubten Absenkung

wurden eingehalten,

ARBEITSEBENE

———

SPUNDWAND

AUSHUBEBENE

RUTTELVERDICHTUNG

0 2 4
s
(M]

B) RUTTELVERDICHTUNG (DONAUKANAL WIEN)

Typische Querschnitte von abgedichteten Baugruben,

Typical cross-sections of sealed excavation pits.
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Auf Figur 2 ist der Grundrif der Baugrube an-
gegeben, Ferner wird die Absenkung des Grund-
wasserstandes auBerhalb der Baugrube wéhrend des
Auspumpens des Wassers aus dem Trog gezeigt und
auch der spitere Verlauf nach Erreichen des Ab-

senkzieles.

Die Problemstellung ist insbesondere dann gege=-
ben, wenn Baugruben in dicht bebauten Gebieten
tief ausgeschachtet werden und eine lange Bau-
zeit erfordern.

Um die Beeinflussung von anliegenden Bauwerken

auf ein Minimum zu beschrinken, werden Baugru-

g 2 /'\
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+30 23 e
, FAES zZ 9 Z T PEGEL
Zlalgyw - ZZE +
HEFER Z2u
'255 _*ZO—M‘,_
z ' \ H(IDCHWASSTERS AND M
M FLEE
b .2,0 /\ ‘ A
MHW
i \
(=) +1,5 - v /
z s vV ~e— N \
=
(72}
@ +10
w
» .
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Fig., 2 AuBere Grundwasserstinde wihrend des Auspumpens.

(Allienz, Hawburg)

External water level during dewatering of trough.

Deutsche Bank, Hamburg
Die hier durchgefiihrten Arbeiten wurden in einem

100 m
Baustelle durchgefiihrt.

zu der zuerst genannten
Die Arbeiten liefen im
wesentlichen nach dem gleichen Prinzip ab. Die

Abstand von ca.

angegebene tatsiichliche gefdrderte Wassermenge
ist die Menge, die im gesamten gemessen wurde,
also Undichtigkeiten der UmschlieBung beinhal-
tet.

Zusammenfassung

Die Herstellung von Baugruben unterhaldb des
Grundwasserspliegels erfordert die Trockemhal-
Mit der groBfliéchigen
Absenkung des Grundwasserspiegels werden immer
mehr Rechte von Anliegern beriihrt. Darunter f&l1lt
auch die Méglichkeit von Setzungen und das teil-

tung des Arbeitsraumes.

welse Austrocknen von Wasserversorgungsbrunnen.
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ben als Troge ausgebildet. Dadurch kdnnen Was-
serhaltungsmaBnahmen ganz oder teilweise ent-
fallen.

Die Sohlen derartiger Wannen werden in der Regel
durch Injektionen hergestellt. Ob hierbei Che=-
mikal- Zementverpressungen erforderlich
sind, In Kies~
sand wird durch Keller'sche Tiefenriittlung mit
Sandzugabe ein #hnlicher Effekt erzielt,

Die genannten MaBnahmen sind in der Regel nur wih-

oder

richtet sich nach der Bodenart.

rend der Bauzeit von Bedeutung. Es sind jedoch
auch Sohlinjektionen als DauermafSnahmen auyge-
fiihrt worden.

Anhand von Beispielen werden Gesichtspunkte be-
zilglich der Projektierung und Ausfiihrung geschil-
dert, und es wird {iber Kontrollmafnahmen und Er-
folg der Arbeiten berichtet.
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REMARK ON ULTIMATE LOAD OF TUNNELLININGS MADE OF NODULAR CAST IRON TUBINGS IN
FRICTION SOILS
REMARQUE SUR LA CHARGE DE PAROIS DE TUNNELS EN FONTE NODULAIRE DANS SOILS DE FRICTION

BEMERKUNG ZUR TRAGLAST VON TUNNELAUSKLEIDUNGEN AUS SPHAROGUSSTUBBINGS IN
REIBUNGSBODEN

G. FEDER, Dipl.-Ing. Dr. techn., o. Prof. fiir Konstruktion Tiefbau, Mont. Univ. Leoben, Osterreich

RESUME: La capacit®& de s'adapter sans rupture aux mouvements de ferrain est de toute premiére
importance pour des tunnels creusés au dessous du niveau de la nappe hydrostatique. Il n'est guére
possible de prédire de tels mouvements de terrain qui peuvent apparaftre 3 la suite d'influences
tectoniques ou bien de modifications soit dans le régime des eaux souterraines, soit dans la charge
superficielle. On a fait connaltre des résultats d'essais effectués sur des tubbings en fonte
nodulaire qui révélent toute 1l'€tendue de la déformabilit& sans rupture. Par la déformabilit® sous
1'influence de la charge de service & elle seule s'opére en outre d&ja une activation des forces
réactives du terrain plus intense que celle résultant des méthodes de dimensionnement actuellement
pratiqués. Ces résultats expérimentaux ne constituent que 50% de la valeur attendue pour les
moments de flexion. Les raisons de ce ph&noméne furent &galement donnges.

LUSAMMENFASSUNG: Bei den unterhalb des Grundwasserspiegels aufgefahrenen Tunnelrthren ist die Fdhig-
keit, sich bruchfrei an Gebirgsbewegungen anpassen zu koénnen von besonderer Bedeutung. Solche Ge-
birgsbewegungen, wie sie als Folge von tektonischen Einfliissen oder von Anderungen der Grundwasser-
verhdltnisse oder der Oberfldchenbelastung auftreten konnen, sind kaum vorauszusagen. Es wurden Ver-
suchsergebnisse an Sphdrogufitiibbings mitgeteilt, die die weitgesteckten Grenzen der bruchfreien Ver-
formungsfdhigkeit erkennen lassen. Dabei tritt durch das Verformungsvermdgen auBerdem schon unter
Gebrauchslast ein intensiveres Aktivieren der Bettungskrédfte des Gebirges ein, als sich aus den der-
zeit {iblichen Bemessungsmethoden ergibt. Die Mefergebnisse zeigen nur 50% der erwarteten GrofRe der
" Biegemomente. Eine Begrilindung daflir wurde gleichfalls vorgelegt.

Up to now, the design calculation of metal Vienna underground - is to make full use also

tunnel linings was based on the assumption that of the plastic properties offered by the

the primary earth pressure was supported by the material, by appropriate methods of Toad

tunnel tube which in turn was supported by the design.

bedding resistance of the surrounding soil mass

both in the side and bottom areas. The tunnel The metal tubbing lining will plastify long

lining was assumed to show linear elastic before there is a risk of collapse, and thus

behaviour while the stress on the tube was has a certain "safety valve effect.'" The

confined to a '"permissible stress.'" reason for this is the fact that as the tunnel
tube is plastically deformed the supporting

What the present article is trying to suggest - bedding reactions of the soil mass will

with the aid of measurement data and destruc- increase.

tive test data collected from tubbings on the
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In the limit state this will mean that even
under extreme overloading the tunnel tube will
not collapse but adapt itself to the shape
determined by the lines of force, without
further increase of stress.

The length of the circumference, however, will
not change, as the stress peaks and hence the
plastic deformations occur only in the
marginal zones. This will trigger off the
following mechanisms (fig. 1)

Fig. 1

1) The primary earth pressures shape the tube
into a flat oval until the resulting in-
crease of bedding reactions will result in
equilibrium.

2) The top sink produced by 1) causes a
"natural arch" to form in the soil mass, a
phenomenon known as "ditch pipe effect" or
"silo effect", The top area will now be

36

relieved and the process initiated under 1)
brought to a standstill.

3) The effect of the soil arch - item 2 - will
be to increase the vertical stresses in the
side area, and the soil mass will try to
escape horizontally towards the cavity.

4) This in turn will tend to flatten the tube
laterally. Consequently the top sink de-
scribed under 1) will be countered and the
extent of the entire deformation mechanism
will be diminished.

The mechanism described above and shown in
figure 1 will greatly reduce the deformations
but also the bending moments, as in situ
measurements have proved.
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Fig. 2

Fig. 2 shows the deformations observed in the
measuring cross sections 1, 2 and 3 of the



tunnel tube. Although the external pressure -
indicated in the centre diagram - is barely
half the design pressure, the stresses - shown
in the bottom diagram - are less than one-
quarter of the permissible value (expected at
full design pressure). While the direct
stresses appear quite distinctly in the mea-
sured data (arch effect), the bending stresses
are far lower than might be expected from con-
ventional design methods. This fact can be
explained in ,the light of the mechanism dealt
with above.

In addition to the aforesaid stresses and their
attendant reactions there is always the even-
tuality of subsequent loads due to soil mass
deformations. Their causes may be changes in
the load of overground structures, tectonic
influences, changes in the ground water level
and the like. It is particularly for tunnel
tubes embedded deep below the ground water
level that the ability to deform without
breaking plays a decisive role, bearing in
mind the following essential properties:

a) Ultimate bending tensile strength

Destruction tests made on nodular cast iron
tubbings (German standard GGG 50) from the
current production of VOEST-Alpine Liezen
showed that it was possible to achieve a
curvature change without failure which
would correspond to an oval deformation of
the tunnel tube of ¥ 7%, Deformations of
this order ( = * 350 mm for a tunnel with
a diameter of 5 m) do not exist in reality.
that defor-
mations which might lead to failure by

The tests proved, therefore,

bending tension are so conspicuous that they
would have to be noticed a long time before
(1) The distortionms
measured in situ (fig. 2, top diagram) are

the actual breaking.

lower than one-tenth of the failure curva-
ture change.
b) Ultimate squeeze strength
Destructive tests (2) with T-bars with the
same wall thicknesses and from the same melt

as the tubbings of the above production
showed an ultimate squeeze resistance that
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was double the tensile strength, and a non-
collapse squeezing capacity of more than
15% (fig. 3a, 3b)

Mp fcm?

Y%

75 €

Fig. 3a

Fig. 3b

It should be stated, however, that the
material properties listed as a) and b) do
exceed the standards for GGG 50 by far, as
they presuppose the exclusive use of clearly
defined charging material (including scrap!)

practised in the production mentioned above.



c)

d)

Local buckling resistance

In the case of low slenderness, the squeeze-
strain hardening effect combines favourably
with the high compression strength. Figure 4
gives a comparison of the buckling resi-
stances of a nodular cast iron bar (shape
IPE 160, quality GGG 50), and a steel bar
tensile strength

stiff axis).

of the same ultimate
(buckling around the

-1
,0"Mp/m‘
5T \ee
S7 So
\ L A
S0 100 750
Fig. 4

. As the casting process allows the rela-

tively inexpensive production of sections
with closely-spaced ribs or beads the small
slenderness ratios desired can be achieved
in an economically viable way.

Overall buckling stability

Owing to the invariability of the circum-
ference of the tunnellining, inward buckling
can only take place when at the same time
the adjacent parts of the circumference can
buckle outward. This in turn will generate
bédding resistances, whose lateral influence
will reduce the load on the inward buckle.
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This arch-bridge effect in the soil mass
counteracts the buckling mechanism. As a
friction effect, it will be the greater
the higher the radial earth pressure gets.

In other words: the stiffening of the tunnel
tube against overall buckling by the soil
mass will increase proportionally to the
load on the tube. This is the reason why
model tests have failed to bring about over-
all buckling under the kind of conditions
prevalent in tunnel tubes made of metal
tubbings - a phenomenon that would warrant
further treatment.

Things are quite different where earth
pressure is small and ground water pressure
high, as is the case with underground river
crossings. In such event the buckling snape
will be the one in fig. 5, and the relevant
design procedure can be seen in (4) below.
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UBER DIE ZULASSIGE BELASTUNG VON GROSSBOHRPFAHLEN
ON THE PERMISSIBLE LOAD OF LARGE BORED PILES
SUR LA CHARGE ADMISSIBLE DES PIEUX FORES DE GRANDE DIAMETRE

H. BOROWICKA, o. Univ.-Prof., Technische Universitat Wien, Osterreich

SUMMARY In case of an axlally loaded rod or pile embedded in an el.-is. halfspace the load transfer
to the elastic medium takes place almost entirely by the friction forces along the shaft of the plle
the base load amounting to a few percent of the total load only. Thils theoretical result can be
considered to be the criterion for the elastic state of a floating pile. Therefore,in order to avoid
plastic deformations the permissible load of floating plles need not exceed the maximum value of the
shaft friction. The determination of the permissible 1load in such a way may be considered to be
usual procedure by deriving it from the bearing capacity.

RESUM}'E: En cas d'un béAton ou d'un pleu la charge axiale qui est entouré de matériau elastique et
isotrope 1l'application de la charge dans le matériau elastique se fait prdsque complétement par
frottement lateral, pendant que la résistance 4 la pointe se comporte & peu prés de quelques pour-
cents de la charge définitive. Ce résultat théorique peut &tre consideré comme criterium pour 1l'état
élastique d'un pleu flottant. Pour alors éviter des déformations plastiques, la charge admissible
d'un pleu flottant ne doit pas surmonter le frottement latéral maximum. Une telle determination de
la charge admissible est une alternative pour la méthode usuelle quelle dérive la charge admissible
de la force portante.

Tieffundierungen mit Hilfe von GroB8bohr- derum geschlossen werden, daB die durch die
pfdhlen oder Schlitzwdnden werden in 1letzter Schwankungen der Bodenkennziffern bedingten
Zelt immer h#ufiger auch in solchen Fdllen aus- Streuungen der Ergebnisse von  Feldversuchen
gefiihrt, in welchen im Hinblick auf die Boden- manchmal betrédchtlich sein kdnnen, so daB man
verhdltnisse elne Notwendigkelt =zur Ausfiihrung sich auf das Ergebnis eines eilnzigen Versuches
elner solchen Fundlerung nicht unbedingt vor- allein nicht verlassen kann. Deshalb miiBte man
liegt. Meist wird es dann nicht mdglich sein, immer eilne gréﬁere' Anzahl von Feldversuchen
die Tragfdhigkelt von Testpféhlen 1im Felde ausfiihren, was umso weniger tragbar sein diirfte.
durch Versuch festzustellen, da dies 1infolge In sehr vielen Fidllen wird es daher iiber-
der hohen Tragkraft solcher Pfihle einen 2zu haupt nicht mbglich sein, dle Einbruchslast
groBen Aufwand erfordern wirde. DaB andrer- elnes GroBbohrpfahles oder einer Schlitzwand
seits die Berechnung der Tragfidhigkeit auBer- mit der gewilnschten Genauigkeit vorherzubestim-
ordentlich empfindlich hinsichtlich der GriBe men. Wenn man sich dariiber im klaren ist, daSB
der eilnzufihrenden Bodenkonstanten 1st, weif die berechnete Einbruchslast nur ein mehr oder
man seit langem. Aus dleser Tatsache kann wile- minder filktiver Wert 1st, welcher mit der
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wirklichen Einbruchslast nicht of't liberein-
stimmen wird, dann muB man die Frage stellen,
ob dle libliche Ermittlung der zuldssigen Pfahl-
last durch Division der Einbruchslast ‘durch
elnen Sicherheitsfaktor wirklich sinnveoll ist.
Allerdings

andere Kriterium fiir die Ermittlung der

erhebt sich sofort die Frage, wel-
ches
zuladssigen Belastung angewendet werden konnte.
Als einzige Alternative hilezu bietet sich
dle Forderung an, daB die Setzung der Pfahle
nur durch Deformatlonen im elastischen Bereich
hervorgerufen und demnach plastische Deforma-
tionen ausgeschlossen werden sollen, analog
Jener Uberlegung, 0. K. Fr8hlich bei
Ableitung selner Formel fiir die 2zuldssige Be-
lastung von Flachfundamenten angestellt hat.

welche

Um dle Frage beantworten 2zu kOnnen, welcher
Zustand bel Pfdhlen als elastisch angesehen
werden kann, soll der Fall eines elastischen,
lotrecht belasteten Stabes betrachtet werden,
welcher in einem elastisch-isotropen Halbraum
elngebettet ist. Dlieses Problem wurde bereits
von vielen Autoren behandelt. Bel den meisten
Untersuchungen wird der Stab bzw. Pfahl als
10 Teile unter-
teilt. Im Grunde genommen handelt es sich da-
her bei solchen Untersuchungen um NZherungs-
18sungen, Jedoch der Fehler

Die Ergebnisse

schlank vorausgesetzt und in

wobei begangene

sehr gering sein diirfte. von
und Davis (1968)

Feststellungen zusammengefaflt werden:

Poulos kdnnen in folgenden

1.) Die GrdBe der Poissonzahl hat nur einen
unbedeutenden Einflufl auf das Ergebnis.

2.) Die
lang des

Verteilung der Schubspannungen ent-
Pfahlumfanges 1st nahezu elne Kon-
stante, wenn der Boden 1im Verhdltnis zum Pfahl
sehr weich ist, wenn also der Elastizitdts-
modul des Bodens E zu dem des Pfahles Ep null
oder zumindest sehr klein ist.

3.) Die Schubspannungen entlang des Pfahles
haben ihren Spitzenwert in der Halbraumober-
fldache und nehmen mit der Tiefe rasch ab,
das Elastizitidtsverhiltnis E : Ep eins 1ist oder
Die Behauptung von Muki
daB ndmlicheine Verlan-

wenn

wenlg darunter liegt.
und Sternberg (1970),
gerung des Pfahles bzw. Stabes kaum nennens-
werte Auswirkungen hat, bezieht
Verhdltnisse

sich nur auf
die von lhnen untersuchten von
E:Ep=1:1Dbls 1 : 8.

4.) Der Anteil des Spitzendruckes 1st gegen-
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iiber der Mantelrelbung von Pfdhlen 1m elasti-
schen Berelch sehr gering.

Demnach kdnnte bel schwebenden Pfdhlen und
kleinem E/Ep jJener Bereich als elastisch  be-
zeichnet werden, in welchem der tats&dchlich
vorhandene Spltzendruck in der Aufstandsfliche
des Pfahles klein im Vergleich zur Mantelrei-
bung bleibt. Da jedoch eine genauere Untersu-
chung auBlerordentlich kompliziert ist, soll
fiir Verhdltnisse, wie sle bel Pfahlfundierun-
gen In der Regel vorliegen, elne einfache Na-
herungsformel fiir den Anteil des Spiltzendruckes
an der Lastiibertragung fiir elastische Verhadlt-
nisse abgeleitet werden. Die Voraussetzungen
fir diese NidherungslOsung sind die folgenden:
1.) Der Boden in der Umgebung des schwebenden
Pfahles wird als homogen vorausgesetzt. Dile
Untersuchung wird auf den einfachsten Fall
einer Polssonzahl von v = 0,5 beschrénkt.

2.) Dle Linge 1 des Pfahles soll groB8 vergli-
chen mit dem Pfahldurchmesser 2r sein. Deshalb
wird das Lingenverhidltnils 1/2r zwischen den
Grenzen 10 und 25 angenommen, wie es melst der
Fall ist.

3.) Die Pfahlmantels
werden n#herungswelse durch gleichmiBig ver-
teilte Massenkrédfte innerhalb des Pfahlmantels

Scherkrafte entlang des

ersetzt. AuBerdem wird die Setzung des Halb-
raumes am Pfahlmantel n#herungsweise derJeni-
gen 1n der Pfahlachse glelchgesetzt.

Auf Grund der L&sung von Mindlin (1936)
konzentrierte Last welche

fir eine im Innern

des Halbraumes angreift, wird dle Senkung dw

!
!
1
z !
) .
dw | |

i C
|

p.dc

__I_H__Zr
i
Abb. 1



in der Tiefe z zufolge elner kreisfdrmigen
Kreilslast p.de in der Tiefe ¢ (Abb.l)erhalten,
wenn dle Polssonzahl v = 0,5 gesetzt wird.

3 przf1 2cz
vy pE_ I:El+ E; T%_] de 1
worin Rl und R2 bezeichnen:

R,:Vr2+(c-z)2. R,= vr2+(c+z)2

Mit den Bezeichnungen der Abb.2 erhdlt man mit

dw=

P

S

Abb. 2

der Pfahllast P und dem Spitzendruck S flir die
Senkung der Halbraumoberflé&che W, und derjeni-

gen am PfahlfuBl Wyt

Wo = —3-EP-[(1——S—)In4I 2P]

4
2
3 P S 4] 1 S,1,3
wiz = Z[{1=2)In& 4+ )+ 2(=+=
'45[( )rA)P(rA)
Wenn =zunachst fir einen vollkommen starren
Pfahl das Steifigkeltsverhdltnis E/Ep =0 ge-
setzt wird, muB die Differenz Wy = Wy = 0 sein.
Mit dlieser Bedingung erh&dlt man das gesuchte
'Verhéltnis S/P =K,
Inl - 0,25
=l’___ 3
o | |
In-r-—],5+T
Im zwelten Grenzfall, ndmlich fiir einen

Elastizitédtsfaktor E/Ep = 1, kann man den Last-
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faktor Kl aus der LOsung von Boussinesq fiirden
durch eine lotrechte Einzellast an seiner Ober-
fldche belasteten Halbraum gendhert ableiten.
Die Normalspannung o, 1in der Tiefe 1 in der

Lastachse wird unabhingig von der Polssonzahl

PR
272 mwl
Hieraus folgt der Lastanteil K, = §@ flir
E =1
/E,
c,r2w 3 r2
(- 3 :

Zwischen den beiden Grenzfiédllen fur
E/Ep = 0 und 1 kann man im Fall eines beliebi-
gen Verhdltnisses K = S/P interpolieren:

Ko 5

2
0-£ )+E 25 Ko

In der Tabelle I 1ist
stellung der genaueren und der mit 5 ermittel-

nun eine Gegeniber-

ten Werte fiir verschiedene Elastizitdtsverhdlt-
nisse E/Ep und Lé&ngenverhdltnisse 1/2r gezelgt.
Ziffern
Dia-
grammen der oben angefiihrten Verdffentlichungen

Dabei entsprechen die eingeklammerten
Jewells den genaueren Werten, welche aus

entnommen wurden. Wie man sieht, ist die Uber-
einstimmung trotz der vielen vorstehend gemach-
ten Verelnfachungen und NZherungen eine iiberra-
schend gute. Durch Verdnderung der Konstanten

Faktoren in 3 kodnnten sogar die Differenzen

weiter erheblich vermindert werden. Da jedoch

die Differenzen unter der Genauilgkeitsgrenze

liegen, welche man erwarten kann, wird hievon

abgesehen.

Tabelle I

Spitzenwiderstand in % der Gesamtlast

E +: Ep
l/2r Ll 1:8 1:100 1:1000 1:00
w| - | (2.0 ] (8,5) [ (10,8) [ (11,0)
0,4 2,5 9,6 12,4 12,8
25 - (0:3) (2:7) ( 5:1) ( 610)
0,1 0,5 Dad * 6,2 7,0
50 b = (0;6) ( 2)8) ( 555)
- 0,1 i 3,0 4,2




In Tabelle II dle fir die
verschiedenen Elastizitdts- und Lingenverhdlt-

sind nochmals

nisse vorgenommenen Auswertungen der Gleichung
Spitzendruk-
Verhdltnisse

5 zusammengestellt .Der Anteil des
kes ist fUir im Grundbau iblilche
tatsdchllich sehr gering, so daB diese Tatsache
als grundlegendes Merkmal des elastischen Be-

reiches angesehen werden kann.

Tabelle II

Spitzenwiderstand in % der Gesamtlast

E : Ep

l/2r 1:111:10 |1:100] 1:1000 |1:10.000| 1:00
10 0,4 350 9,6 12,4 12,8 12,8
15| 0,2 1,5 | 6,8 9,3 9,8 9,9
20 | 0,1 0,9 | 4,4 7,5 8,1 8,2
«5 | 0,06 0,6 | 3,2 6,2 6,9 7,0
Soweit Belastungsversuche von schwebenden
Pfihlen in anndhernd homogenem Boden bekannt

sind tatsdchlich bel der Bela-
wie

geworden sind,

stung zwel Phasen zu unterscheilden, aus

Abb. 3 hervorgeht. In Phase 1 steigt die
telreibung fast bis auf den mbglichen HOchst-

Man-

P |

P-S
F%AAX

PHASE 1 PHASE 2

Abb. 3
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betrag an, wiahrend der Spltzendruck etwa von
der GroBenordnung ist, wie er sich auf Grund
der Elastizitdtstheorie ergibt. In Phase 2 hin-
gegen bleibt die Mantelreibung nahezu unver-
dndert, wdhrend der Spitzendruck bis auf den
maximalen Wert ansteigt.

Wegen dieses grundlegend verschiedenen Ver-
haltens von Spiltzendruck und Mantelreibung in
daB
fir die zuldsslge Pfahllast die Grenze zwischen
Phase 1 und 2 als angesehen wird.
Bel schwebenden Pfdhlen kdnnte daher der GroBt-
Pfahllast

angesetzt werden. Dies hdtte auBerdem noch den

Phase 1 und 2 wire es durchaus sinnﬁoll,
maBgebend
wert der Mantelrelbung als zuldssige
Vorteil, dal der Wert der Mantelrelbung an Mo-

dellpfédhlen im Felde viel einfacher
teln wire.

zZu ermit-

Aus den vorstehend angeflihrten Ergebnissen

und Uberlegungen ergibt sich eine Reilhe von

wichtigen Hinwelsen fiir die Bemessung von
Pfahlgriindungen. Zunidchst erweist sich wieder-
um, daB die Ergebnisse der Elastizitdtstheorie
in qualitativer Hinsicht von groBem Nutzen fir
die Beurtellung von bodenmechanischen Proble-
men 1ist, daB aber ein Verlangen nach zu grofler
Genaulgkeilt bzw. Ubereinstimmung mit der Natur
von vornherein unerfilillbar ist und daher erst
gar nlcht angestrebt werden sollte.

Flir homogene Bodenverh#dltnisse zeigen dem-
nach sowohl die Ergebnisse der Elastizitdts-
theorile daB
unter der Bauwerkslast der Spitzendruck von
Pfdhlen gering bleibt, und dieser
nur der Sicherhelt

Spitzendruckes

als auch dle von Feldversuchen,
liberwiegend
dient. Das Anwachsen des
deutet demnach bei schwebenden
Pf&dhlen auf plastische Verformungen hin, welche
Pfahles
allgemeinen wird daher

mit groBeren Setzungen des verbunden

sein miissen. Im dem

Spltzendruck von schwebenden Pfdhlen elne zu
grofle Bedeutung belgemessen.

Aufgabe der Pfihle
Tiefen
zu Ubertragen, so bewelst uns dle Elastizitédts-
durch

iIn erster

Da es offenkundig die

sein muB, die Gebdudelasten in gr&Bere
theorie, daB dles nicht -wie erwartet-
den Spltzendruck geschieht, sondern
Linle durch eine entsprechende Verteilung der
Schubspannungen
relcht wird, indem die Pfdhle 1im Vergleich zum
Boden so stelf als mbglich ausgebildet werden.

entlang des Pfahlmantels er-



Dies ist aber bei Betonpfihlen in Felsbdden
nicht méglich, weshalb unter diesen Umstdnden
elne Pfahlgrindung fast unwirksam 1ist. 1In

Lockerbbden wird das Verhdltnls der Elastizi-
tdt des Bodens zu dem des Betonpfahles bereits
eln so klelnes sein, daB sowohl theoretisch
als auch praktisch mit eilner glinstigen Vertei-
lung der Mantelrelbungskridfte gerechnet wer-
den kann.

Wenn schon dle Bestimmung der Einbruchs-
last von Elnzelpfdhlen nicht genau mdglich ist,
so trifft dles auf eine Pfahlgruppe bestehend
aus mehreren Pfdhlen in noch htherem MaBe zu.
Uber die
liegen fast keine Angaben oder Erfahrungen vor.
Zweifellos
wirkung zufolge gegenseitiger Beelnflussung der
Einzelpfzahle nicht mit der Summe der Tragkraf-
te der Einzelpfdhle iibereinstimmen, sondern im
allgemeinen hoher liegen. Es sind jedoch auch
Sonderfédlle denkbar,
Abnahme
‘kommt . Man kann nun im Gegentell dle Gruppen-

Grenzbelastung solcher Pfahlgruppen

wird dlese infolge elner Gruppen-

in welchen es 2u einer

der Tragkraft zufolge Gruppenwirkung
wirkung so beglinstigen, daf der Einbruch eines
Einzelpfahles nicht
nur derJenige der gesamten Pfahlgruppe. Ein
Beispiel hiefiir ist in Abb. 4 gezelgt, wobel

mdglich erscheint, sondern
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PFAHLFUNDIERTE BRUCKEN IN WEICHEM UNTERGRUND MIT HOHEN ANSCHLUSSDAMMEN
BRIDGES PILED ON COMPRESSIBLE SOIL WITH ADJOINING HIGH DAMS

DES PONTS CONSTRUITS SUR DES PILOTIS EN SOU-SOL FAIBLE ET AVEC DE ADJOINTES REMBLAIS HAUTS

P. GMEINER, Dipl.-Ing. Dr. techn., Hofrat, Briickenreferent der Vorarlberger Landesreg. in Bregenz, Osterreich

SUMMARY. Nearly the whole area through which the Rhine Valley Highway in Vorarlberg is extending itself at a
length of 18 kms (11 Mls) between the Highway junction "Dormbirn Nord" and the Highway exit in Klaus is of only
very limited carrying ocapacity of the underground; to move the highway to a territory of better soil capaocity
was not possible due to geographic circumstances. At the west of it there is politiocal border of the Rhine,
and at the east there is a compact area of intenmsive settlement by various communities at the foot of the

ad Joining mountains. It was therefore the task primarily of the soil experts to find a way of useful and
economiocal working under the given ciroumstances to stand up to the necessities of modern road comstruction
techniques. This present study undertakes the experiment of pointing out the difficulties and the way they
were mastered as they have risen primarily at the comstruction of objects, but also of having a retrospective
look at the experiences and of utilizing them for a scientific technical analysis with the aim of utilizing
the experiences so obtained for similar cases. This study is limited exclusively to a few objects founded on
staked, in the above mentioned part of the Rhine Valley Highway, or, more precisely, to the effects of the
pressure transmission of the adjoning dams on the foundation of the stakes of bridges and similar objects.

RESUME. Presque toute la region de 1' étendu de 18 kms. de 1' autopiste de la vallée du Rhin en Vorarlberg entre
la jonction de "Dornbirn Nord" et la sortie de Klaus ne posséde qu' une limite de charge trds petite du soussol.
Un changement de la menée de la route dans une région avec un soussol de meilleur qualité n' était pas possible
pour des raisons géograpniques; dane l' ouest il y a la frontiére politique du Rhin et dans 1' est un territoire
de colonisation trés intense de plusieures communes situées au pied de la montagne. Pour ces raisons alors il
était la tache primordialement des experts de construction sousterraine de chercher une méthode utile et
économique de travail sous les conditions existentes pour satisfaire les besoins de la circulation routiére
moderne. La présente expertise essaye de démonstrer les difficultées et la maniére dont elles ont étées
surmontées comme nous les avons rencontrées dans la construction d' objects principalement, mais aussi nous
voulons faire une analyse rétrospective de nos experiences et essayer de les utiliser techniocoscientifiquement
pour appliquer les idées ainsi obtenues pour des cas pareils. Notre expertise se limitera exclusivement sur
quelques objects fondés sur des pilotis dans cette partie de 1' autopiste de la vallée du Rhin, c¢' est- a-dire
sur les effets de la transmission de pression des chaussées adjontes sur les fondements des pilotis des ponts.

EINLEITUNG. Bereits die Voruntersuchungen fHr den grdBere Tiefen und daB die Zunahme der Tragfihigkeit
Neubau der Vorarlberger Rheintalautobahn ergaben, in Funktion der Tiefe auBerordentlich gering war.
daB der Untergrund der Strecke zwischen dem Bauab- Die einzelnen Schichten wechselten in groben Ziigen
schnitt von Dornbirn-Nord bis Klaus eine sehr be- von braunschwarzem, lockerem Torf, in miBig festen,
schrinkte Tragfihigkeit besitzt, dies nicht etwa nur graubraunen lehmigen Torf, torfigen Schluffton bis
in den oberfldchlichen Schichten, sondern bis in zu allen Stufen von breiigen und m#éBig
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festen Ton. Dieser Aufbau erklért sich durch die Ent-
stehungsgeschichte des Rheintals oberhalb des
heutigen Bodensees.

Es erscheint unbestritten, daB8 das vom heutigen Ost-
rand des Bodensees mit dessen voller Breite slidwdrts
ziehende "Bodensee-Rheintal" einst ein Teil des
Bodensees gelbst darstellte. Die Tiefe des Fels-
grundes unter dem Talboden ist noch keineswegs um-
fassend erforscht, jedoch dirfte das Gefdlle der
Felslinie rilckldufig vom Bodensee zum Kummaberg
sein. Die Tiefen des Verlandungskdrpers werden mit
etwa - 200 m im Mindungsgebiet des Rheins und mit
etwa =400 m ndrdlich, bzw., =320 m siidlich des Kumma-
berges angegeben. Die Hauptablagerungen sind dem
Wiirmgletscher zuzuschreiben, der im Verlauf seines
Rlickzuges sein mitgefiihrtes Material als Grund-
moréne absetzte. Weitere kurzzeitige Gletschervor-
stoBe bedingten verschiedene Umformungen, so auch
den AbschluB der Bregenzer-Bucht, dessen Querriegel
dann die Trennung des Bodensees vom Rheintalsee be-
wirkte. Anstelle des zuriickweichenden Gletschers
folgte das Wasser, welches den Rheintalsee bildete.
Gespeist wurde dieser See vom Rhein mit seinen
Nebenfliissen. Das grobe Material kam im unmittel-
baren Deltakegel zur Ablagerung, wihrend das fein-
kdornige bis schluffige Material im stehenden Wasser
des Rheintalsees ablagerte. Durch die groBe Breite
des Tales blieben seitliche Wasserriume frei, in
denen sich nur Seesedimente, wie Feinsande, Lehme
und Tone absetzen konnten. Solche Teilbecken
blieben bis in die JUngste Zeit erhalten, in denen
nur sehr feine Seesedimente zur Ablagerung kamen.
Der Verlandungsvorgang dieser flachen Seen durch
pflanzliche Organismen wurde durch gréBere See-
spiegelschwankungen unterbrochen, sodaB liber groBe
Gebiete Lehm und Torf in stetiger Wechselwirkung
auftreten, Der Sedimentkdrper besteht somit aus
glazialen Geschieben und fluvatilen Ablagerungen,
die in den obersten Bereichen von biogenen Sedementen
griBerer Médchtigkeit in Form von Torfschichten Uber-
lagert werden. Zusam menfassend kann festgestellt
werden, daf zufolge der vorangeflihrten Entstehungs-
geschichte des Rheintals ein sehr komplizierter Auf-
bau mit starkem Wechsel, sowohl in der Vertikalen,
wie auch Horizontalen entstanden ist, der der
Schiittung des StraBenkdrpers als auch der Fundierung
der Objekte ganz besondere Schwierigkeiten entgegen-
getzte.

VORBEMERKUNGEN: Bei dem vorgefundenen sehr schlechten
Untergrund war die Frage sehr wohl naheliegend, ob
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eine Verschiebung der StraBenachse in ein Gebiet

mit besseren Verhdltnissen nicht mdglich wire. Hier
waren Jedoch dem StraBenplaner die Grenzen gesetzt.
Die ziemlich genau von Norden nach Sfiden filhrende
Autobahn war im Westen durch die geographische und
politische Grenze des Rheins und im Osten durch das
nahezu geschlossene Siedlungsgebilet der verschiedenen
Gemeinden am BergfuB mehr oder minder fixjert. Auf
der einen Seite war also bei der Rheintal-Autobahn
die Trassierung durch die #uBeren Umstinde nahezu
unverriickbar festgelegt, andererseits sollte die
Strafe allen neuzeitlichen Erfordernissen entsprechen.
Zufolge der ilibernationalen Bedeutung der Rheintal-
autobahn A 14 (EuropastmBe Nr. 17) muBte gefordert
werden, daB die Fahrbahn mdglichst eben bleibt und
nicht reiBft. Eine besondere Aufgabe bestand unter
anderem auch darin, die Schaffung von Fixpunkten,
insebesonders bei den Objekten, weitgehenst zu ver-
meiden, die zu groBen Setzungsedifferenzen zwischen
dem Objekt und den anschlieBenden Dimmen fiihren
miiBten.

UBERFUHRUNGSOBJEKTE. Auf Grund reiflicher tber-
legungen wurde bei sidmtlichen Uberfiihrungsbauwerken
in den speziell schlechten Untergrundverhiltnissen
eine besondere Konstruktionsausbildung gewdhlt. Die
Objekte wurden als statisch bestimmte 3-Feldbriicken

(3 Einzelfelder) gewihlt. Wihrend die Widerlager in
Flachfundierung direkt suf der Dammschiittung aufge-
setzt wurden, erfolgte die Fundierung der Pfeiler

auf Piloten. Diese Fundierungsart wurde aus folgenden
Grilnden gewdhlt:

a) Es sollten keine unndtigen und unerwlinschten Hart-
punkte beim Ubergang vom Damm zum Tragwerk geschaffen
werden, d. h., die Seitenfelder Ubernehmen etwa die
Funktion der verlingerten Schlepplatten.

b) Bei den ZuBerst instabilen Untergrundverhiltnissen
und den entsprechend hohen Ddmmen der ﬁberfﬂhrungs-
bauwerke muBte bei einer Widerlagerfundierung mittels
Pfihlen mit derart groBen Kriechdrilicken auf die
Pfihle gerechnet werden, die suf Grund der Kons-
truktion des Pfahles nicht aufgenommen werden
kénnten,

¢) Entscheidend flir den Verzicht auf eine Pilotierung
der Widerlager waren jedoch die Erfahrungen, die mit
den Probepfdhlen bei einem dieser Objekte gemacht
wurden. Es zeigte sich ndmlich, daB selbst relativ
lange Pfihle durch die Setzung der Rampen in Mit-
leidenschaft gezogen wurden., So erlitt beim Objekt

V 62 ein unbelasteter MV-Pfahl von 16 m Linge inner-
halb eines Monates eine Setzung von 83 cm, wdhrend



an einem 26 m langen MV-Ffahl im unbelasteten Zu-
stand, d.h., allein durch die Mantelreibung eine
Setzung von 35 cm bzw. 41 % der Dammeetzung ge-
messen wurde, Dadurch wurde die bereits bei einem
Probedamm gemachte Erfahrung bestédtigt, daB es sich
bei den vorhandenen méochtigen Torfschichten um
auBerordentlioh tiefgrindige Setzungsprozesse handelt.
Um die beim Befahren immer als ld#stig empfundenen
Stésse bei den Ubergingen der einzelnen Tragwerke
auf ein Minimum zu reduzieren, wurden zu deren Ver-
bindung Stahlbetonfedern angeordnet. Diese Federn
sind eine Weiterentwicklung von Betongelenken, die
in &hnlich gelagerten Fidllen frilher verwendet wurden,
Jedoch den Nachteil hatten, daB bereits schon bei
kleineren Bewegungen Risse entstanden und dadurch
der Bestand der Isolierung und damit die Wasser-
dichtigkelit in Frage gestellt war. Die Stahlbeton=-
federn kionnen dagegen gridBere Setzungsdifferenzen
(GréBenordnung bis zu 4 cm) schadlos Ubernehmen.
Allein aus der Wahl der Fundierung war bedingt, daB
sich die Widerlager stirker setzen wie die Pfeiler.
Um die groBere Setzung bei den Widerlagern gegen-
{iber den Pfeilern ausgleichen zu konnen, wurde eine
Uberhshung bei den Pfeilern durch Zwischenlegen von
Stahlplatten zwischen den Elastomerelagen und dem
Tragwerk erzielt. Sobald sich eine Setzungsdifferenz
zwischen den Pfeilern und den Widerlagern in der
GréBenordnung von ca., 4 cm eingestellt hat, kenn ein
Absenken des Tragwerkes bei den Pfeilern durch Her-
ausnahme einzelner Stahlplatten erfolgen. Dieser
Vorgang kann unter Aufrechterhaltung des vollen Ver-
kehrs durchgefllhrt werden. Die ausschlieBlich filr
diese Aufgabe angeschafften Spezial-0Oldruckpressen
wirken simultan, sodaB ungleichmifige Verinderungen
der Hohenlage innerhaldb der einzelnen Pressen
wdhrend des Absenkvorganges ausgeschlossen sind.
Sobald die Uberhshung bei den Pfeilern durch das
mehrmalige Ablassen abgebaut ist, wird eine grdBere
Hebung bei den Widerlagern erforderlich, welche je=-
doch nur bei halbseitiger Sperrung des StraBenver-
kehra durchgefiihrt wird. Die Ubergankskonstruktionen
sind so dimensioniert, da8 Aufstockungen ohne
griBeren Kostenaufwand méglieh werden.

Um die Pfeilerfundamente und damit die Pfailkopfe
‘gegen Kriechdriicke besser abzuschirmen, wurden
biegungssteife Schutzkasten in Stahlbetén erstellt,
welche die Fundamente anfinglich nur von der StraBen-
seite her berilhren. Diese Késten konnen sich nahezu
frei bewegen, sodaB auf das Pfeilerfundament kein
Druck Ubertragen werden kann. Die Filllung des freien
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Raumes zwischen dem Kasten und dem Fundament er-
folgte mittels eines leicht zusammenschiebbaren
Materials (Leca-Kugeln).

Fir die Pfahlfundierung der Pfeiler wurden MV-Pfihle
gewdhlt, die mit ihrem Stahlschaft in der Iage sind,
gewisse Horizontalkri#fte, welche durch Restkriech-
drlicke entstehen, aufzunehmen,

Von der Pfahlgruppe der Pfeiler erhalten haupt-
sichlich die den Rampen benachbarten Pféhle durch
den Kriechdruck eine relativ hohe zusdtzliche Biege-
beanspruchung, die vor allem das Metallrohr des
MV-Pfahles aufzunehmen hat., AuBerdem muBte berlick-
sichtigt werden, daB bei der Anwendung schriiger
Pféhle, die Schéfte durch den lotrechten Setzungs-
vorgang des umgebenden Bodens nicht zusédtzlich auf
Biegung beansprucht werden, sobald sich der Boden
rascher setzt als die Pféhle, Als besondere Vor-
kehrung wurde daher verbindlich festgelegt,daB
keine groBere Neigung der Pfihle wie 10 3 1 ausge-
filhrt werden darf, wobei die geneigten Pfdhle vom
Damm weg, das heift nach vorne anzuordnen waren.

An Hand der MeBergebnisse, die seit Jinner 1970 zur
Verfligung stehen, kann die Setzung der Pfihle etwa
affin mit der Setzung der Dimme, jedoch im Ver-
h¥ltnis etwa 1 : 5 angenommen werden., Die Pfidhle
werden daher durch den lotrechten Setzungsvorgang,
alse auch durch die Tendenz der horizontalen Kriech-
bewegung beansprucht.

Beim heutigen Stand der Bodenmechanik, ist eine zu-
verlidssige Angebe der GrdBe des Kriechdurckes bzw.
die Differénz zwischen dem Kriechdruck und dem
passiven Erddruck auf der gegeniiberliegenden Seite
des Pfahles leider noch nicht mdglich. Es wurde da-
her versucht wenigstens nach der Verkehrsiibergabe
durch laufende Prézisionsmessungen sowohl auf Grund
horizontaler Verschiebungen als auch von Schief-
stellungen der Pfeiler Riickschliisse auf die Bean-
spruchungen der Pfihle zu erhalten.

Die erste Prédzisionsmessung hatte am 9. 5. 1972
stattgefunden, sodaB derzeit 3 Kontrollmessungen
vorliegen., Man kann nun diesen Messungen keine all=-
zu groBe Aussagekraft zumessen, trotzdem zeigen sie

gewisse Tendenzen auf.
In der Zeit vom 9. 5. 1972 bis 8. 4. 1975 wurden

nachstehende Verschiebungen gemessen (Bild 1)
1. Abstand R - O @
wobei die Verschiebung des Punktes O ebenfalls

(R40) = 34 mm (VergroBerung),

17 mm betrug. N
2. Setzung der Punkte R und L: R = 137 mm, L = 163mm
3. Relativverschiebung U gegen o: (Us 0) = 3,4 mm.



Skizze von Widerlager und Pfeiler:

Schlepplatte
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Urgeldnde
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Leca - Kugeln
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i
Das Widerlager

Bild1

Pfahl

erfdhrt somit einetseits eine Be-
wegung zur Dammeeite, andererseits setzt sich der
dem Damm nZher gelegene Punkt R etwas stérker, so-
dafs auBer der Setzung auch eine Drehung des gesam=-
ten Widerlagers entsteht. Sowohl durch die Ver-
drehung, als auch durch die Verschiebung des Wider-
lagers &ffnet sich die Diletationsfuge. Bei dem Los=-
l6sen der Widerlager handelt es sich somit um eine
Kippbewegung der Dimme (Bild 2). Da sich der Damm in
B stédrker setzt wie in A, zeigen die Punkte R und L
nicht nur eine vertikale Bewegungskomponente, sondern
auch eine horizontale Komponente nach rlickwdrts, Das
Widerlager macht die Bewegungen des Dammes voll mit

und 16st sich somit von dexr Briicke.

Bemerkenswert ist die horizontale Bewegung des
Punktes U gegenilber dem Punkt O beim Pfeiler, die
nur durch tiefgreifende Kriechdrlicke auf die

Piloten selbst erklidrt werden?ngé ja der Schub auf
das Pfeilerfundament selbst durch den bereits frilher
erwdhnten Schutzkasten abgefangen wird. Die Relations-
verschiebung von 3,4 mm in 3 Jahren ist jedoch
keineswegs alarmierend, wenn auch eine weitere
laufende Beobachtung angebracht erscheint, Grof-
rédumig macht der pilotierte Pfeiler die Kippbe-
wegung des Widerlagers mit, jedoch nur mit ca. ein
Drittel der GridBe.

BRUCKEN IM ZUGE DER AUTOBAHN. Als reprisentativ kann
das Objekt V 60, Briicke {iber den Koblacher Kanal an-

genommen werden,
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Auf Grund der vorgingig durchgefiihrten Unter-
suchungen sollte die Frage geklédrt werden, ob die
Pfeiler und die Widerlager pilotiert werden sollen,
oder ob es zweckmédBiger erscheint analog wie bei den
Uberfihrungsbauwerken nur die Pfeiler auf Pfihle ab-
zustellen und die Widerlager flach zu fundieren, wo-
bei eine statisch bestimmte Dreifeldbriicke (drei
Einzeltragwerke) als Voraussetzung angenommen wurde.
Nach dem geologischen Gutachten war der Baugrund
durch das Vorherrschen von Lehm und Torf bis in eine
durchschnittliche Tiefe von =10,50 m unter Terrain
und duch lehmigen Feinsand in tieferen Schichten ge-
kennzeichnet, wobei die starken Unterschiede im
Schichtaufbeu innerhalb der sechs, sehr nahe beiein-
anderliegenden Profile besonders auffallend waren.
Die Vor- und Nachteile der flachfundierten bazw.
pilotierten Widerlager wurden bereits im letzten
Kapitel gegenilbergestellt, wobei der grundsdtzliche
Unterschied darin besteht, daB die Hthe der AnschluB-
démme im Gegensatz zu den Uberfiilhrungsprojekten nicht
7,0 m, sondern nur ca. 2,0 m betrsgen. Die Gefahr des
seitlichen Verdriickens und damit Beschiddigen der
Pfihle bei den Widerlagerm war somit bei den Ob-
jekten im Zuge der Autobahn im Vergleich zu den
{berfihrungen wesentlich gemildert. Es wurde daher
trotz der Gefahr der ungleichméBigen Setzungen
zwischen Damm und Briicke, welche auch tatsichlich,
trotz der starken Vorbelastung der AnschluBSrampe

zur Briicke, eingetreten sind (ca. 25 ¢m in 3 Jahren),
gewdhlt. Bin besonderes Augenmerk muBte daher auf

die Erfassung der durch diese Ddmme hervorgerufenen
zusédtzlichen Belastungen der Pf&hle bzw,. Ver-
schiebung der Widerlager gelegt werden.

Horizontalschub auf die Widerlager: Wir milasen dabei

zwei Arten von Horizontalschilben unterscheiden,
nédmlich einerseits den durch Temperaturinderungen
und Verkehrslast verursachten Schub, andererseits
den durch Erddruck und Kriechvorgédnge ausgelibte
Horizontalsohub., Da die Widerlager allseitig in der
Schiittung eingebettet sind, gibt die Aufnahme des
Horizontalschubes zufolge Temperaturinderung und
Verkehr durch Aktivierung zusitzlicher_Erddrilicke

zu keinen Bedenken AnlaB,., Konstruktiv wurden die
Pféhle so angeordnet, daB sie in der lLage sind, die
infolge Verkehrslast, Temperaturdnderung, Erd- und
Kriechdrlicke sich ergebenden Horizontalkréfte auf
den Untergrund zu iilbertragen. In Anbetrécht der
sehr hohen Zusammendrilokbarkeit und Plastizitdt des
vorhandenen Baugrundes, setzen sich die Widerlager
nicht nur lotrecht, sondern zeigen auch die Tendenz,



gegen den tiefsten Punkt des Kanals zu kriechen. Es
stellt sich nun die Frage nach der GroBSe der Momente
und Querkrédfte, die auf die Pfdhle wirken konnen,
wenn die im Untergrund anstehenden weichen, bindigen
Erdstoffe wie Torf oder Lehm unter der dahinter-
liegenden Auflast gegen das Pfahlhaupt hin driicken.
Probelielastung der Pfdhle: Im Rahmen der Ublichen

Probebelastung wurden Versuche ilber die Biegebean-
spruchung lotrechter Pféhle durchgefiihrt, soweit sie

am Pfahlkopf angreifen. Der Zweck der Versuche sollte
die Bestimmung des mittleren ME-Wertes des Bodens
in horizontaler Richtung (MEH) sen, Wird nimlich ein
fahl durch eine horizontale Kraft am Pfahlkopf be-
lastet, so erfdhrt er eine Ausbiegung. Dieser Fall
tritt ein, sobald das Pfahlhaupt eine horizontale
Bewegung zufolge groBer Horizontalkrdfte erfihrt.
Durch diese Horizontalkridfte wird sich das ganze
Pfahlsystem auch geringfligig setzen, wodurch die
Horizontalverschiebung ausgeldst wird. Somit ist,
als Ursache der weichen Bodenschichten, das Wider-
lager der Wirkung von Kriechdriicken ausgesetzt. Zu
diesen Beanspruchungen erfahren auch die Pfidhle,
mehr oder weniger auf ihre ganze Lénge, zusidtzliche
Belastungen durch Kriechdrlicke,
Versuchsdurchfilhrung: Die Versuche erfolgten durch

eine horizontale Belastung des Pfahlkopfes, welche
stufenweise gesteigert wurde und dabei die auf-
tretende horizontale Verschiebung gemessen werden
konnte, Zwischen zwei benachbarten Pfahlkopfen
wurde eine hydraulische Presse montiert, Bei jeder
Laststufe wurde die Distanzinderung, sowie mittels
eines Klinometers die Neigunsinderung, gemessen.
Flir diesen Versuch wurden lotrechte Franki-Pfdhle
(Ortsbeton-Rammpfahle) beniitzt, welche in den
obersten 9,0 m mittels Stahlhlilsen (f 42 cm) ver-
rohrt waren; der ilbrige Durchmesser des Pfahles be-
trug 50 cm, Als Ergebnisse der Messungen kann fest-
gestellt werden:

a) Die Neigungsinderungen der beiden Pfihle wichen
nur wenig voneinander ab, d. h. die beiden Pfidhle
verhielten sich praktisch gleich, oder mit anderen
VWorten, sie hatten dieselbe Biegsteifigkeit und der
Untergrund die gleiche gemittelte Bettungsziffer.
b) Die totale Neigungsinderung betrug bei der
Maximallast von 5,0 Tonnen im Mittel 5,7 %o.

¢) Nach der Entlastung stellte sich eine bleibende
Neigungsiénderung von 1,31 %o ein.,

d) Die totale DistanzvergrdBerung betrug bei der End-
last von 5 Tonnen 35 mm, was der Einzelausbiegung

des Pfahles von 17,5 mm entspricht. Nach der voll-
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stdndigen Entlastung stellte sich als bleibender
Wert eine Ausbiegung von 4 mm pro Pfahl ein,

In der Auswertung ergadb sich nach der Formel von
Sansoni ein mittlerer My, -Wert von 27 kg/cm2.

Bis vor ca. einem Jahrzehnt war es kaum méglich,

die Beahspruchung horizontal belasteter Pféhle
einigermaBen genau zu ermitteln, Die in der Zwischen-
zeit im gréBerem Umfange herausgebrachte Literatur
arbeitet jedoch immer noch weitgehenst mit der
Bettungsziffer. Es 80ll daher das Ergebnis auf diese
GroBe ermittelt werden, damit die vorhandenen
Tabellen und graphischen Aufzeichnungen benilitzt
werden konnen, Auf der anderen Seite wurden simtliche
geotechnischen Untersuchungen im Bereich der Rhein-
talautobahn auf den ME-Wert ausgerichtet, sodaB die
Ermittlung von Vergleichswerten notwendig wird.

Der Wendepunkt des Pfahles kann aus folgender Uber-
legung ermittelt werden:

20m a 1-17.5?»

oy B, = .
! l | /
Il / S {5
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|
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Bild 3

Wird die gemessene Neigungsinderung der Endtangenten
mafBstidblich aufgetragen und die Tangenten nach unten
verlingert, so ergeben sie den Schnittpunkt S, der
ca, 2,80 m unter Gelinde liegt und etwa mit der
wirksamen Pfahllédnge charakterisiert werden kann.

Flir H = 5000 kp; d = 1,75 cm *® = 5,7 %o
tgox = B8 - x=0,0057; e = 30 cnm
L
L';.Aoc_d = _1315=31Oom;L=310-50
0,0057

= 280 cm
Daraus folgt, daB8 die seitliche Ausbiegung der
Pfihle nahe der Oberfldche liegt und gegen die
Tiefe keinen besonderen Einfluf mehr ausilbt. Der da-
zu gehorige Wert k (Bettungeziffer des bindigen
Bodens bei waagrechter Belastung) kann nun durch
Iteration nach verschiedenen Verfahren ermittelt
werden (z.B. Verfahren nach Dr. Horn, 1966, oder
Dr. Ing. H. Werner, 1970).
In den praktischen Fdllen handelt es sich jedoch
nicht um EinzelpfZhle, sondern um eine Gruppe von
Pfihlen, die durch eine biegsteife Kopfplatte ver-
bunden sind., Die Pfihle erhalten zufolge der Ver-



drehungsverhindermg nicht nur eine Horizontalkraft,
sondern zusdtzlich noch ein Pfahlmoment am Pfahl-
kopf. Aus der Bedingung: E . J .. (o) = § kann nun
nach Dr. H. Werner auf Grund der Verschiebung das im
Pfahl auftretende Moment ermittelt werden., Fiir den
vorliegenden Fall ergibt die Auswertung:

1 mm Verschiebung = 0,9 tm

Die Ergebnisse, verglichen nach den beiden Autoren
selbst, als auch die Gegeniiberstellung der ge-
messendn und gerechneten Werte aus Verschiebung und
Verdrehung, zeigen eine erstaunlich gute Ubérein-
stimmung. Die sehr gute Ubereinstimmung der beiden
MeBgriBen Yo und vy kann auch fiir die Richtigkeit
der Annahme des linearen Verlaufes der Bettungs-
ziffer gedeutet werden. Nachdem der Wert k (Bettungs-
ziffer) bekannt ist, kénnen fiir die Praxis zu jeder
gemessenen Widerlagerverschiebung die im Pfahl auf-
tretende Kopflast- und damit auch die Schnitt-
groBen auf die ganze Lénge dem Pfahles ermittelt
werden. Die angeordneten laufenden Prédzisions-
messungen der Horizontalverschiebungen bei allen

Ob jekten, bei denen groBe Horigzontalbeanspruchungen
des Pfahlhauptes erwartet werden, erscheinen daher
sehr wichtig und geben zumindest in der GrdB8en-
ordnung einen Hinweis auf die horizontalen Pfahl=-
lasten bzw. Pfahlbeanspruchungen. Beim Objekt V 60
konnte seit der Durchffihrung der Meesungen ( ca.

36 Monate) eine Horizontalverschiebung sowohl bei
den Widerlagern als auch bel den Pfeilern von ca.

10 mm festgestellt werden,

Begnspruchung der Pfdhle durch Kriechflieflen: Nach-
dem die GrdBe der Momente und Querkréfte, die auf die

Pfdhle wirken konnen, untersucht wurden, wenn die im

Untergrund anstehenden weichen Erdstoffe auf das
Pfahlhaupt hindriicken, widre noch die GrsBe der
Pfahlbeanspruchungen zu untersuchen, wenn der um-
gebende Bocden an den Pfihlen vorbeiflieBft und demit
Kriechdriicke auf eine grdBere lénge oder dberhaupt
auf die ganze Linge der Pfihle erzeugt werden. Be-
sondere Vorkehrungen wurder bei all .iesen Objekten
von vornherein schon bei der Projektierung getroffen.
Die Stlitzweiten konnten nicht nach den iiblichen Wirt-
schaftlichkeitsliberlegungen festgelegt werden. Als
erstes wurde getrachtet, durch vergréBerte End-
felder ein méglichst groBes Vorgeldnde zu erhalten.
AuBerdem konnte durch wesentlich vergrdBerte Schlepp-
Platten und durch die Schaffung eines Holraumes unter
diesen Platten der Erddruck umgelagert werden, sodaB
bei zusdtzlicher Anordnung eines Schiittmaterials mit

groBer innerer Reibung eine wesentliche Verringerung
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der Kriechdrlicke erzwungen wurden. Weiters ist es er=-
forderlich, den Erdkraftverlauf bzw. die Grundbruch-
sicherheit auch von der Unterkante der Widerlager-
wand bis zur Pfahlspitze zu verfolgen. In der
Untersuchung von Wenz, K.P, wird die Frage unter-
sucht, bei welcher Auflast und bei welcher Kon-
sistenz kritische Seitenkrdfte auf die Pfihle wirk-
sam werden., Letzlich diirfte jedoch die zulidssige
Auflast stets eine Funktion der Gel&ndebruchsicher-
heit sein; d. h. wenn die Gelidndebruchsicherheit nicht
gegeben ist, werden Kriechdrlicke auf die Pféhle da-
durch entstehen, daB der umgebende Boden an den
Pfihlen vorbeiflieBt. Grundsdtzlich wurde bei allen
Briickenbauwerken eine Gleitsicherheit vonV = 1,5
gefordert, sodaB die als Erfahrungswerte angenommenen
Kriechdrlicke mit p = 200 kp/1fm, welche auch der
Pfahlberechnung zugrunde gelegt wurden, ausreichen
dirften, Die von Wenz aufgestellte Berechnungsformel
mit der man die Linienkraft auf einen Pfahl mit
konstantem Durchmesser aus der undrainierten Bruch-
festigkeit ermitteln kann, diirfte daher nur bei
nicht geniigender Gleiteicherheit gelten.
Berechnung nach Wenz:

Quadratischer Pfahl p = 8,3 . Cy * d

Runder Pfahl
darin bedeuten: ¢y = undrainierte Bruchfestigkeit

[to/m2]

d = Pfahldurchmesser

p=17,0. ey, o d

(=]

Zur Beurteilung der BOschungsstabilitédt war die
Kenntnis der Scherfestigkeit erforderlich, welche
durch Flilgelmessungen an vier Punkten ermittelt
wurden. Die Auswertung ergab, bis in Tiefen von
6,0 m nachstehende Mittelwerte:

RS, = 0,50 kg/cm2 = 5,0 t/m2
R32 = 0,77 " Woa Ty7 "M
RSs = 0,76 " " = 7,6 "
RS4 = 0,52 " W w52 wM
Bei Anwendung der Formel von Wenz:
p=170.7,7.0,50 =27 t/m

Derart groBe Krdfte sind durch Pfédhle jedoch nicht
aufnehmbar, sodaf durch die Wahl der wesentlich ver-
lédngerten ‘Endfelder die zugleich die Funktion von
Uberlangen Schlepp-Platten iibernommen hatten von
vornherein die richtige Lésung gefunden wurde.

Die einzige brauchbare Méglichkeit, die Tragfihig-
keit der Pfdhle zu liberprlifen, war die hnordnung
einer Proberammung verbunden mit einer Probelbe-
lastung. Die Probebelastung wurde mit Hilfe von
vier Zugpfdhlen und einem Druckpfahl im Schnitt-
punkt der Diagonalen der vier Zugpfdhle durchgeflihrt.



Simtliche Pféhle (@ 50) wurden mit einer Pfahlwurzel
@ 80 om ausgebildet. Die Rammdiagramme aller finf
Pfdhle zeigen, daB die aufgewendete Rammenergie
etwa bis = 15,0 m sehr niedrig ist. Ab 15,0 m steigt
sie leicht an, und érst in einer Tiefe ab 28,0 m
wurde praktisch tragfihiger Grund angefahren. Der
eigentliche Versuchspfahl wurde zur Ausschaltung
der negativen Mantelreibung auf die obersten 12,0 m
mit einer Stahlhililse versehen., Die mit der Presse
aufgebrachte Druckbelastung, wurde liber zwei Haupt-
triger, Quertrliger und entsprechende Zuganker auf die
vier Zugpféhle libertragen. Die Messungen wurden auf
FeinmeBuhren mit einer Genauigkeit von 1/10 Milli-
meter Ubertragen, die noch durch ein Feinnivellier-
gertit Uberprtift wurden. Die Situierung des Probe-
pfahles wurde so gewhHhlt, daB weitere Widerholungen
der Probebelastung ohne Storung des gesamten Bau-
betriebes mtglich wurden,

Probebelastung: Die erste Probebelastung war ehex
entmutigend, da der Pfahl bei 60 to praktisch durch-
sackte, wdhrend auf Grund des vorgidngig durchge-
filhrten Pfahlsondenversuches nahezu die doppelte
Tragfihigkeit zu erwarten war.

Etwa zweieinhalb Monate nach Herstellung des Probe-
pfahles wurde derselbe nochmals getestet, wobel eine
eindeutige Zunahme der Tragfihigkeit um ca. 50 %
gegeniliber der ersten Probebelastung festgestellt
werden konnte., Sie betrug beim zweiten Versuch etwa
90 to gegenilber 60 to beim ersten Probeversuch., Da=-
mit konnte die Vermutung bestédtigt werden, daB die
Standzeit des gerammten Pfahles entscheidend die
Tragféhigkeit beeinfluBt.Bine Erscheinung die in
der Literatur zu wenig Beachtung findet. Die zu-
léssige Pfahlbelastung wird daher nicht nur von der
Bodenbeschaffenheit, Pfahlart und Einbindetiefe,
sondern in sehr starkem MaBe von der Zeit bestimmt.
Diese Feststellung 8ls Einzelerfahrungswert konnte
man bereits frllher beobachten, wenn z. B. ein be-
stehender Fertigpfahl weitergeschlagen oder ge-
zogen werden sollte. Die jeweils nach der Unter-
brechung neu aufzubringende Rammenergie war oft ein
Vielfaches der Rammenergie, welche am SchluB der
vorhergehenden Rammphase aufgebracht werden muBlte.
Un die Zunahme der Tragflhigkeit der Ortbetonpfiéhle
als Funktion der Standzeit noch genauer zu liber-
priifen, wurde beschlossen,zu einem mdglichst spdten
Zeitpunkt noch eine dritte Probebelastung durchzu-

fihren, die nach ca. weiteren 2 Monaten abge-

schlossen wurde und die eine weitere VergréBerung der

Tragfihigkeit bestdtigte., Auf eine Erhdhung der zu-
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lédssigen Tragkraft entsprechend der dritten Be-
lastungsprobe, wurde jedoch verzichtet, da damals
noch v8llig unklar war, wie sich bel den extrem
schlechten Untergrundverhdltnissen die St6B8e aus Ver-
kehr auf den Untergrund auswirken. Die bauausfilhrende
Pfahlfirma versuchte nimlich geltend zu machen, daB
aus der Erfahrung bei dhnlichen Pfahlfundierungen
nachgewiesen werden konne, daB die Verkehrser-
schiltterungen sich schwerwiegend auswirken wiirden.
Dieser Behauptung ktnnen jedoch eindeutige Gegen-
argumente gegenlibergestellt werden: Beim Rammen wird
auf einen Pfahl folgende Rammenergie aufgewendet:

R, = 3000 . 650 = 2,0 . 106 kg cm.
3000 kg, FallhShe = 650 cm)

Angenommen ein Schwerlaster mit einem Gewicht von

(Gewicht des Rammbdr =

20 to wilrde ein Hindernis von 10 cm Hohendifferenz
befahren, so ergibt sich

Fy = 20000 . 10 = 2,0 . 105 kgem.
Weiters kommt,dazu, daB die Erschiitterung von mehr-
eren Pfdhlen gleichzeitig - nehmen wir an von 10
Stlick - aufgenommen wird, so ergibt sich eine Reduk-
tion des entsprechenden Wertes auf

F, = 2,0 . 10% kpon.

Zu berlicksichtigen ist auBerdem, daB durch das groBe
Eigengewicht des Tragwerkes erst dieses in Schwingung
versetzt werden muB, bevor die Krdfte in den Unter-
grund libertragen werden kiénnen, Bei dem Verhdltnis
104 : 106 =1 102 besteht somit keine Gefahr fiir
die - inzwischen bereits fest regenerierten -~ Pfihle,
die von Verkehrserschlitterungen hervorgerifen werden.
AuBerdem muB noch bedacht werden, daB die StdBe so
kurzfristig sind, daB sie kaum auf den Untergrund
ibertragen werden konnen. Tabellarisch ergeben sich

folgende Werte der Tragfihigkeit:

zuléssige 1.Bel. 2.Bel, 3,§e1.
Setzung Probe nach Probe nach Probe nach
mm 10 Tagen 72 Tagen 114 Tagen
5 33 64 72
10 48 84 92
15 55 90 99+5
25 60 96 106
35 62 101 110,5

Zunahme der Tragfihigkeit in Abhéngigkeit der zu-
lissigen Setzung und der Standzeit:
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Beim Versuch, die Zunahme der Tragfdhigkeit im semi-
logarithmischen MaBstab aufzutragen, ergibt sich auf-
fallenderweise wieder die charakteristische Gerade,
die sich fiir diese Art der B&den immer wieder ab-
zeichnet. Die Extrapolation der Kurven bis zur Zeit

t = o ergibt, daB z.B. bei einer Forderung der
Setzung s = 7,5 mm iiberhaupt keine Tragkraft im
Zeitpunkt der Pfahlherstellung vorhanden wire, Auf
Grund der angefilhrten Uberlegungen waren daher bei
einzelnen Objekten besondere Vorkehrungen fir die
konstruktive Durckbildung erforderlich. Vom Stand-
punkt der Rehdrde war darauf zu achten, daf alle
Momente, die im Hinblick auf die auBerordentlichen
Verhidltnisse auftraten, in wirtschaftlich vertret-
barem Rahmen beriicksichtigt wurden um Riickschlédge
wdhrend des Baues und insbesonders nach Baufertig-
stellung zu vermeiden. Es bedurfte daher bei ver-
schiedenen Autobahnbriicken von den iiblichen
Konstruktionsprinzipien abweichende Uberlegungen
um den gegebenen Verhiltnissen gerecht zu werden:
1.

bestimmten Systems mit gleichzeitiger Anordnung von

Die bereits frither erwilhnte Wahl eines statisch

Stahlbetonfedern zwischen den einzelnen Tragwerken,
damit FahrstoB8e tunlichst vermieden werden.

2. Sonderkonstruktion bei den Widerlagern. Mit Rlck-
sicht auf die zu erwartenden Kriechdriicke wurden
folgende besondere Vorkehrungen getroffen:

a) die Pfdhle wurden grundsitzlich in einzelnen
Ebenen angeordnet,

b) Um das Widerlager wurde eigens ein aus Stahlbeton
bestehender Schutzkasten erstellt, welcher hori=-
zontale Verschiebungen aufnehmen kann,ohne das Wider-
lager selbst zu belasten.

¢) Der Schutzkasten wurde auf der Rlickseite auf
Pfédhle abgestellt, um dessen Absinken zu verhindern.
Die Pfdhle haben gleichzeitig die Aufgabe, die da-
hinterliegenden Tragpfédhle gegen Kriechdriicke zu
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schiltzen,

d) Um die gegenseitige Verschiebung zwischen dem
Widerlagre und dem Schutzkasten festzustellen,
wurden Prézisionsmesspunkte vorgesehen, die laufend
{lberwacht werden konnen.

e) Ausbildung von extrem langen Schlepplat’en

(8,0 m) um den Ubergang von Tre gwerk auf die Briicke
moglichst weich zu gestalten,

f) Sdmtliche Pfihle, sowohl der Widerlager selbst,
als auch der den Widerlagern nichst gelegenen
Pfeilern, erhielten zur Aufnahme der noch restlichen
Kriechdriicke eine wesentlich verstérkte Armierung.
3. Binbau von aufstockbaren Ubergangskonstruktionen
um auch Héhenregulierungen bei den Widerlagern durch-
fiihren zu kdnnen,

4. An sé@mtlichen Pfeilern und Widerlagern sind Nischen
ausgebildet, um HOhenregulierungen jederzeit unter
Aufrechterhaltung des vollen Verkehrs durchfiihren

zu konnen.

5. Anordnung von laufenden Hihenmessungen an der
Tragwerksoberkante,um allenfalls unregelniBige
Setzungen durch entsprechende Regulierungen sofort

auszugleichen,

Die vorliegende Abhandlung versucht nachzuweisen, daf

bei entsprechender wohliiberlegten Vorkehrungen fiir

Strafen erster Ordnung mit hoher Frequenz und groBen

Belastungen, eine Trasse gewdhlt werden darf, die zu=-

folge des extrem schlechten Baugrundes auch bis in

groBe Tiefen fiir eine Besiedlung gemieden wurde und

auch flir eine intensive landwirtschaftliche Benutzung

zum Teil ausgeschlossen war,
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SCHLIERGRUNDUNG VON DONAUKRAFTWERKEN
SLATE FOUNDATIONS OF DANUBE POWER PLANTS
LA FONDATION DES CENTRALES HYDROELECTRIQUES SUR LE DANUBE DANS ARGILE SCHISTEUSE

F. MAKOVEC, Dr., Geologe, Osterr. Donaukraftwerke AG., Wien, Osterreich

SUMMARY

The foundation rocks of the hydro-electric plants of the Danube river consist of cristalline bed-
rocks and of tertiary sediments, called Schlier, a shale rich in clay., The report discusses the
particularly difficult foundation conditions in the slate and describes the constructional
measures taken to overcome these problems. The results of geological and soil mechanics in-

vestigations and experiences during excavation work are given.

RESUME

La fondation des centrales sur le Danube a lieu dans des roches cristallines et dans des strates
tertiaires, appellées Schlier, une argile stratifiée. Le rapport decrit les conditions spéciales
de fondation et les mesures prises afin de surmonter ces difficultés. En plus on y décrit les
résultats des &tudes géologiques et de mécaniques des soles ainsi que les expériences faites

lors du creusage.

EINLEITUNG

Mit dem Bau des Kraftwerkes ABWINDEN-ASTEN auch die Zentralzone des Alpen-Karpaten-Bogens
(AbA) ist derzeit die 7. von insgesamt 13 ge- zu durchschneiden.

planten Staustufen an der &sterr, Donau im Wir miissen grundsédtzlich zwischen Staustufen
Bau, Der Stromlauf ist durch den Wechsel im Engtal und solchen in Beckenniederungen un-
zwischen engen Durchbruchstédlern und offenen terscheiden. Kraftwerke in Engtdlern liegen in
Beckenlandschaften gekennzeichnet, der geolog. kleinrdumigen Ausbuchtungen des Stromtales,
Aufbau prédgt den Landschaftscharakter und be- sie sind medist in Graniten und kristallinen
dingt sehr unterschiedliche Griindungsverhidlt- Schiefern gegriindet, es ist notwendig, im
nisse und Baumethoden. Strom zu bauen und die Anlage in mehreren auf-
Im Westen stdf8t das Grundgebirge des Bohmi- einanderfolgenden Baugruben zu errichten. Dies
schen Massivs in mehreren Ausl&dufern nach Sii- erfordert bei den UmschliefBungen Sonderkon-
den vor und verzahnt sich mit den nach Norden struktionen in Form aufwendiger Kasten- und
ausgretfenden Teilbecken der Molassezone. Im Zellenfangddmme, einfache Dichtungselemente
Osten bricht der Strom durch die &uBere Zone sind nur fiir Uférbaugruben mdglich, In den

des ndrdlichen Alpenvorlandes, um letztlich Niederungen erfolgt die Griindung in sehr
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wechselnd miachtigen tonig-sandigen Sedimen- bei tonreichen Schlierschichten sowohl
ten des Mittel- und Jungtertiidrs (SCHLIER). wdhrend der Bau- als auch wdhrend der Betriebs-
Hier werden FluBkriimmungen begradigt und zeit sehr leicht die Gefahr einer Uberbean-
die Kraftwerke in einer einzigen Baugrube spruchung des Baugrundes besteht,

(bis 146 ha) errichtet. Diese liegen neben
dem Strombett und umfassen den gesamten Griin-
dungs- und Durchstichbereich, Die Umleitung
der Donau wird erst nach weitgehender Fertig-
stellung der Gesamtanlage vorgenommen, Alle
Bauwerksteile kdnnen gleichzeitig ausgefiihrt
werden, fiir die Baugrubenumschlieflungen steht
geniigend Raum zur Verfiigung um breite, kata-

strophenhochwassersichere Schutzdédmme zu er-

Jochenstein
Ybbs

Aschach
Wallsee
Ottensheim
Altenwdrth
Abwinden-Asten

richten., Die Abdichtung der holozinen Uber-

lagerung (Kies-Sand) erfolgt mittels Schmal-
widnden (Riittelschlitze mit Injektionsfiillung),
die eigentliche Dammdichtung mit Kunststoff- Zellenfangdamm

einfache Spundwand

folien, Bisherige Erfahrungen zeigen, daB das
Kastenfangdamm
Schmalwandverfahren anderen Dichtungsmethoden

weit iiberlegen sein kann, und daB damit eine Be tonfangdamm

nahezu vollstédndige Abdichtung 2zu erreichen

ist. So betrug die gesamte Pumpwassermenge Schmalwand
der Wasserhaltung in der Baugrube Altenwdrth Folie
bei einer Umschliefungslinge von iiber 6 km

¢ N F NN O M
nur 7o bis 150 1/sec oder o,o0l bis 0,025 Baubeginn o o BB
1/sec/1fm, = = == = F

Fiir die Flachlandstufen muflten vor allem bei
der Gestaltung der Griindungskonstruktionen

teilweise neue Wege beschritten werden, da
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Der Schlier der Kraftwerke OTTENSHEIM (0),
ABWINDEN-ASTEN und WALLSEE (Wa) besteht aus
aquitanen (mitteltertiiiren) Schiefertonen
mit diinnen Einlagerungen von Kalkmergel und
Mergelkonkretionen, die stellenweise auch
Gas und Wasser fiihren.

S chlier ist eiln stark iiberverdichtetes
Sediment, vorbelastet durch eine michtige
Uberlagerung, die im Pleistozin abgetragen
wurde. An der heutigen Oberfliche finden sich
ausgeprédgte Auflockerungszonen, die mehrere
Meter tief in den Verband reichen, Durch tek-
tonische Vorginge am Nordrand der Molasse=-
zone entstanden Briiche, Verwerfungen usw.

und damit Verstellungen und Schleppungen,

vor allem aber eine 8rtlich sehr intensive
Durchkliiftung, die von groSiem Einflufl auf

die Festigkeitseigenschaften und die Stand-
sicherheit hoher Bbschungen ist., Neben diesen
Storungen sind die teilweise sehr kompli=-
zlierten geologischen Verhdltnisse an den
Beckenrédndern bestimmend fiir den Umfang der
Voruntersuchungen und fiir die Lage der Stau-
stufen. Die auf Schlier gegriindeten Kraft-
werke liegen meist in geologischen Grenz-
gebieten, in denen bereits eine geringe Ver-
schiebung der Bauwerkslage grundsitzliche
Anderungen der Griindungsbedingungen bewirken
kann. So muBte das Kraftwerk WALLSEE um ca.
300 m von seiner urspriinglich geplanten Lage
da ein antithetischer Bruch

das vorgesehene Baugelinde kreuzt und die

abgeriickt werden,

Griindung in zwel verschiedenen geologischen
Einheiten hidtte erfolgen miissen. AuBerdem
war der Schlier in unmittelbarer Nidhe dieser
Stérung zertriimmert und in diinne, aufge-
schleppte Scherlamellen zerlegt., In OTTENS=-

HEIM kam es zu einer Lageinderung um ca. 600 m

Hier heben die Tertidrschichten
gegen das Grundgebirge des 8stlichen Becken-

nach Westen,

randes schiisselfdrmig aus und es kommen da-
her die unter dem Schlier liegenden Basis-
sande an die Oberfliche,

diesen Quarzsanden hitte im Bauzustand eine

Eine Griindung in

"vollstindige Entwisserung und fiir das fertige
Bauwerk die Anordnung tiefer Dichtungsschiir-
zen erzwungen. Durch die Verschiebung konnte
eine einheitliche Schliergriindung erreicht
werden, allerdings war die unter den Tief-
punkten der Fundamente verbleibende Schlier-
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schichte so diinn, daB das leicht gespannte
Grundwasser in den liegenden Sanden wihrend
der Zeit des Tiefaushubes wirkungsvoll abge=-
senkt werden muBite.

Das von Fundamenten bedeckte Grilindungsareal
80.000 m2,
mit Kolkplatten und Nebenanlagen iiber 10 ha.

eines Donaukraftwerkes betridgt ca.

Der Aushub erreichte Tiefen bis 35 m unter
Geldnde, davon 25 m bis 28 m im Tertidr. Da
iiber Schliergriindungen dieser GréB8enordnungen
keinerlei Erfahrungen vorlagen, muBten grund-
legende bodenmechanische und geotechnische
Untersuchungen erfolgen, bzw. wurde es not-
wendig, fir Aushubdurchfiihrung und Griindung
neue Verfahren und Technologien zu entwickeln.
Die geotechnisch-technologischen Eignungs-
priifungen sind sowohl im Labor als auch IN-
SITU durchgefilhrt worden. Vordringlich war
die Bestimmung jener Faktoren, welche die
Festigkeitseigenschaften des Materials und
des Gefligeverbandes beeinflussén. Neben den
iiblichen bodenphysikalischen Untersuchungen
wurde daher besonders die Auswirkungen von
Auflockerung, Verwitterung und Frost, sowie

die Verformungen in Folge von Spannungsin-
derungen studiert,

Chemische Gesteinsanalysen zum Nachweis beton-
schidlicher Bestandteile verliefen negativ.
Verformungsmessungen an Bohrkernen mit @ 140 mm
aus WALLSEE erwiesen sehr deutlich die Auswir-
kungen von Anderungen des Spannungszustandes
und der Volumskrifte. Beli luftgelagerten Proben
zeigte sich eine Ausdehnung von ca. 0,5 %, bei
wassergelagerten Proben von 3 bis 5 %.

Flir Verwitterungsanfilligkeit und Frostempfind-
lichkeit wurden Serienversuche ausgefithrt. Sie
erwiesen, daB es bei ungiinstigen atmosphirischen
Einfliissen zu einer totalen Reduktion der

sie filhrten in der

Folge zu sehr einschneidenden Vorschriften iiber

Festigkeitswerte kommen kann,
Schutzmafinahmen an der Baustelle. In den ton-
und schluffreichen Sedimenten spielt Wasser in
jeglicher Form eine hervorragende Rolle. Ver-
dnderungen im Porenraum und Einfllisse auf die
Haftwasserhilllen sind von entscheidender Bedeu-
tung fiir die Scherfestigkeit und Rutschge-
fédhrlichkeit. Bei Wasserentzug kommt es zu einer
Verdichtung und Verfestigung, bel neuerlicher
Durchnissung geht aber die Sittigung der Haft-
wasserhiillen und die Erzeugung eines Quellungs-~



druckes so rasch vor sich, daB das Gefiige ge-
sprengt wird und das Gestein in klirzester Frist
zu Schlamm zerf#llt., Die Schiefertone sind also
charakteristische Vertreter der verdnderlich-
festen Gesteine. Vorgénge, die bei Festge-
steinen keinen unmmittelbaren Einflufl auf das
Festigkeitsverhalten des Materiales haben,be-
wirken beim Schlier irreversible Verdinderungen,
er verliert seine Festigkeit durch Zerfall und
Zersetzung., Frostversuche, bei denen auch die
Art und GroBe des Wassernachschubes studiert
wurde, erzeugten sowohl dicke Eislinsen als
auch ein dichtes Geflecht von Eislamellen. In
jedem Fall kam es nach dem Auftauen der Proben
zu einem schlammigen ZerflieBen derselben, Es
ist daher an den Baustellen, wo die Aushub- und
Griindungsarbeiten mindestens zweil Winter iiber-

dauvern miissen,besondere Sorgfalt auf den Frost-

schutz nicht abgedeckter Schlierfldchen zu
legen.,

Bodenphysikalische Laboruntersuchungen wurden
(im Erdbaulabor der TU-Wien) ebenfalls als
Reihenversuche ausgefiihrt, wobei Scherversuche
in wesentlich erweitertem Umfang als iiblich vor-
genommen wurden, Gréfter Wert wurde auf die Be-
stimmung der Restreibung und des Reilbungsab-
falles gelegt, durch wiederholte Scherversuche
in wechselnder Richtung konnte das Minimum der
Scherfestigkeit ermittelt werden,

Wdhrend in OTTENSHEIM, ABWINDEN und WALLSEE die
anstehenden Schlierschichten mehr oder weniger
gleichfdrmig ausgebildet sind, trifft dies fiir
die jungtertifiren Sedimente von ALTENWORTH
nicht zu, Durch einen stidndigen Wechsel toniger
und sandiger Schichten muBiten auch die Kenn-
ziffern filr beide Materialien bestimmt werden.

UNTERSUCHUNGSERGEBNISSE (Mittelwerte)t OTTENSHEIM ABWINDEN WALLSEE ALTENWORTH
Ton Sand
Spezifisches Gewicht g/cm3 2,71 2,67 2,69 2,77 2,74
Raumgewicht trocken g/cm3 1,91 1,80 1,88 1,86
feucht g/cm3 2,21 2,10 2,18 2,17
Natiirliches Wassergehalt % 15,5 16,6 15,5 16,6 14,5
Porenvolumen 0,30 0,32 0,30 0,29 0,32
Gliihverlust % 14,3 12,8 15,4 8,4 4,5
Konsistenzgrenzen FlieBgrenze % 52 62 80 43 30
Ausrollgrenze % 22 22 24 25 24
Plast. Ind, 30 42 56 18 6
Kornverteilung Sand % 15 6 5 5 75
Schluff % 52 65 53 85 24
Ton % 33 29 L2 10 1
Durchldssigkeit vertikal cm/s 1078 1078 10772 10‘3 10'2
horizontal cm/s 10~ 107
Druckfestigkeit 902 kg/cm2 23 20,4 30 21 6
b5 kg/cm2 - 6 19 - =
o kg/cm2 25 21 34 24 b
Scherversuche Labor ungestirt erstm. o 28,3 27,4 33,1 36 36
mehrm, o 9,7 8,3 10,6 20 30
Labor e=const. erstm, o 23,7 20,0 18,4 29 35
mehrm, o 9,8 7,2 5,8 21 34
In Situ mehrm, o 9,1 745 T 7 - -
Eigenfestigk. kg/cm2 0,26 0,25 [ - -

In-Situ-Versuche in Form von Scherversuchen und
Felsdehnungsversuchen bilden den Abschlufl der
geotechnischen Priifungen,Verformungsverhalten,
Scherfestigkeit,Reibungswiderstand etc., des
Materials werden im Grofversuch bestimmt,weil
die Einfliisse von Schichtung und Kliftung im
Labor nicht befriedigend gekldrt werden kdnnen,

Dazu wurde, ausgehend von einem Zugangsschacht
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auf Hohe der vorgesehenen Grilindung, ein Stollen
vorgetrieben und in diesem die Versuchsblidcke
ausgeformt, Bel den Scherversuchen wurden so=-
wohl Schlierbldcke, die mit einer Kettensdge
aus dem Verbend geschnitten wurden, abgeschert,
als auch Betonbldcke auf Schlier in der Kon-
taktfuge der beiden Medien, Auch hier sind

durch wiederholte Scherversuche die unteren



Abb. 3

Versuchsstollen. Im Hintergrund Versuchsstrecke
fiir horizontale Radlalpressenversuche, im Vor-
dergrund die Versuchsbldicke fir Scherversuche.

Test Gallery. The Section for the Horizontal
Radial Jack Tests in the Background, in Front
the Blocks for Shear Tests.

Abb, 4

Versuchseinrichtung fiir Scherversuche
Shear Test Facilities
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Grenzwerte des Reibungswiderstandes ermittelt
worden, Felsdehnungsversuche wurden mit einer
Radialpresse sowohl horizontal als auch verti-
kal ausgefiihrt, die gewonnenmen Verformungs-

moduli waren Grundlage flir die Setzungsbe-

rechnung.
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In Situ Scherversuche - Ergebnisse
In Situ Shear Tests - Results
Der Schlieraushub kann ohne Sprengungen allein
durch Reifen mit Baggern und Ladegeriten vorge-
nommen werden., Der maschinelle Grobausbruach
durfte aber nie bis zur endgliltigen Aushubgrenze
da der Maschineneinsatz er-
die bei der
meist plattigen Lagerung mehrere Meter tief

vorgetrieben werden,
hebliche Auflockerungen erzeugt,
hinter die Aushubwand reichen kdnnen. Der

Massenaushub muBte rechtzeitig eingestellt wer-
den, die Stiirke der verbleibenden "Schutzzone™
war abhingig von geologischen Faktoren,

dimentationsrhytmik, Schichtung,

von Se-
Kliiftung etc.
Sie

wurde Jewelils an den Baustellen festgelegt und

sowie von der Art der verwendeten Gerdte.
variiert. Der zum Erreichen des planmifigen
Profiles notwendige "Feinaushub" wurde mehr
oder weniger von Hand aus durchgefiihrt und zwar
die nach
abschlieBender Reinigung mit PrefSluft und Besen

in kleinen und kleinsten Flkchen,

sofort gegen Verwitterungseinfliiese geschiitzt
werden muften. Dies erfolgte durch Aufbringen
von Spritzbeton, Schutzmirtel oder Schutzbeton.
An steilen Baugrubenbdschungen und Wénden hat

sich Spritzbeton am besten bewdhrt, nicht jedoch



bei flachen Anschnitten und ebenen Fl&chen, da
dort durch den Abprall die Sohlen verschmutzt
und eine exakte Bindung der Schutzschichte an
den Untergrund verhindert wird. An Sohlen wurden
daher Schutzbetonschichten eingebracht, es hat
sich erwiesen,
muB, daB eine Verdichtung mit Tauchrlittlern
die mit

besteht

daB-ihre Stédrke so gewdhlt werden
moglich ist. Bel diinnen Schichten,

Riittelschlitten verarbeitet werden,
immer die Gefahr von Wasserwegigkeiten und un-
zuldssig hohen Sohlwasserdriicken, Da fertige

Griindungssohlen keinesfalls Frosteinwirkungen
war ein Feinaushub

Um die

ausgesetzt werden durften,
widhrend der Wintermonate nicht mdglich.
Betonarbeiten aber nicht zu unterbrechen, mufiten
Griindungsfléichen vorbereitet und gesichert wer-
den., Der Schutzbeton an den Sohlen war dann 1,2
bis 1,5 m stark, bel strengem Frost wurden diese
Flédchen zusdtzlich mit Kies oder Matten abge-
deckt, in Extremfdllen sogar iliberdacht und be-
heizt. Spritzbetongeschlitzte BBschungen wurden
ebenfalls zugeschiittet oder behelzt, war dies
nicht méglich, muBte nach Einsetzen der Tauperi-
ode der Aushub zuriickgenommen und ein neuer-
licher Schlierschutz aufgebracht werden. Da die
mittlere Stdrke der Torkrethautt nur 5 bis 7 cm
betrug, waren auch Vorkehrungen gegen Sonnen=
einstrahlung und Austrocknung notwendig. Die
Winde wurden mit Stroh- und Plastikmatten abge-
deckt und laufend feucht gehalten,
Alle diese Mafnahmen haben das Ziel, den Schlier
Zur

1 m2

der Griindungssohlen ungestdrt zu erhalten,
Kontrolle werden fallwelise Fenster mit ca.
ausgeschrimt und der freigelegte Schlier unter-
sucht. Vor Aufbringen der Schutzschichten wird
laufend die Prellhdrte des Schlier gemessen, ein
Vergleich mit den in den Kontrollfenstern er-
mittelten Werten erlaubt Riickschliisse auf event,
Materialverdnderungen und Auflockerungen.,

Flir das Kraftwerk WALLSEE als erste Schlierbau-
stelle wurden die eingehendsten geotechnischen
Materialuntersuchungen durchgefiihrt, Leider

148t sich auch das Erkennbare in seinen Auswir-
kungen gridfenordnungsmidfig nur sehr schwer ab-
schiitzen und so muBten sowohl die Arbeitsweise
im Schlier als auch die vom Material erzwungenen
MaBnahmen und Sonderkonstruktionen erst langsam
erarbeitet werden, Dabei waren auch Fehlschlédge
und Uberraschungen in Kauf zu nehmen. Jedenfalls

konnten die umfangreichen Erfahrungen der "Lehrw
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baustelle"™ WALLSEE sehr nutzbringend angewendet
werden, sowohl bezliglich Projektierung und Kon-
struktion, als auch beziiglich Baudurchfiihrung
und Vergabe,

In WALLSEE wurde der maschinelle Massenaushub
groflifldchig mit groBtmdglicher Leistung voran-
getrieben, Das Erreichen des tiefsten Aushub-
niveaus wurde mtglichst rasch auf einer mog-
lichst grofien Flidche angestrebt. In der Folge
kam es allerdings 2zu B6schungsabldsungen,
Rutschungen und Massenbewegungen, diese machten
Umgruppierungen der Baustelleneilnrichtung und
mehr oder weniger umfangreiche Anderungen der
Griindungskonstruktionen notwendig. Insgesamt
traten 18 B&schungsbriiche grdfBeren Umfanges auf.
Die Ursache dieser Bewegungen lag elnerseits

im groBflichigen Offnen der Baugrube - was in
diesem Fall entgegen ernster Bedenken und Be-
fiirchtungen aus anderen Griinden notwendig war -
da3 Schichtung und

Kliiftung durch ihre stark unterschiedlichen geo-

und andererseits darin,

metrischen und physikalischen Wertigkeiten eine
hochgradige Anisotropie bedingen. Das mechani-
sche Verhalten einer Gesteinsmasse ist ja sehr
weitgehend von der Ausbildungsart der Trenn-
fldchen und von den Materialkonstanten der
Kluftkdrper, besonders aber der der Kluft-
fiillungen abhlingig., Die meisten Grofbewegungen
waren auf ein Unterschneiden vorgegebener Kluft-
flédchen zuriickzufithren, Ndherte sich die Aus-
hubwand einer Grofikluft, oder wurde diese am
Bdschungsfuf freigelegt, so kam die auf der
Trennflédche liegende kailfdrmige Masse in Be-
wegung.
Rutschungen am slidlichen Rand der Baugrube, wo
in der Ndhe des antithetischen Bruches die
Schlierschichten bis auf 30o aufgerichtet und in

Scherlamellen zerlegt waren., Diese Harnisch-

Schulbeispiele dafiir waren die groBen

fléichen waren teilweise cm-dick mit plystischen
Ton belegt, trotzdem aber in vielen F#llen aus-
gezeichnete Wasserwege. Beim Vortrieb jeder
Aushubetage kam es zu Abl8sungen, die letzten
Endes bis zum Fu3 der Baugrubenumschliefung
Es bestand also die Gefahr fiir

die UmschlieBung selbst und die Mdglichkeit eines

zurlickreichten,

Wassereinbruches, der die gesamte Baugrube ge=-
flutet hédtte., Gleichzeitig brach die oberwasser-
seitige Bdschung der Wehranlage auf eine Lénge

von 120 m, Die bewegte Masse betrug an-

ndhernd 10,000 m3 und war damit die gridte



Rutschung auf einer Schlierbaustelle. Mafgebend
war in diesem Fall die Uberwindung sowohl der

Gefilge=- als auch der Materialfestigkeit,
eines Wassergrabens,
Aushubkante,
Riss,

scharen folgte,

Lings
mehrere Meter hinter der
bildete sich ein hangparalleler
der im oberen Bereich den Kleinkluft-
darunter aber als durchgehende
Scherfléche auch die Kluftkdrper durchschnitt.
Die Durchnédssung des Materials setzte die
Scherfestigkeit herab, der Trennbruch im unge-
storten Material begann, als die léngs Kliiften
abgelbste Masse zu schwer wurde und einen pro-
gressiven Bruch einleitete. Die Gleitung er-
folgte nicht pldtzlich - es ist dies charak-
teristisch fiir Schlier - die Bewegung beschleu-
nigte sich durch mehrere Tage,
die Gleitflédche unter die Aushubsohle und
prefte die horizontale Schlierflidche des an-
grenzenden Vorlandes nach oben.

Auf Grund dieser Ereignisse konnte die Endaus-
formung der bis 25 m hohen Aushubwidnde nicht
gewagt werden. Durchgreifende Sicherheitsmaf-
nahmen muBten die Weiterfiihrung der Bauarbeiten
garantieren, Zwei Vorschlidge standen zur Dis-
kussion:

hub ("Entlastungsmulde") mit flachen, 10° bis

Einerseits ein grofBrédumiger Zusatzaus-

15° geneigten Bdschungen, andererseits die Her-
stellung betongefiillter Schichte mit 4 bis 6 m
Durchmesser , die sich wie Z&hne oder Nidgel im
Schlier verbeifBen und dadurch die Bdschungen
sichern, Obwohl die Schachtabteufung nur hédn-
disch erfolgen konnte und auBerdem die Gefahr
bestand, daB vor Ausbetonierung weitere

wurde weitgehend

Im Wehr

Boschungsbewegungen erfolgen,
die Methode des "Vernagelns" gewihlt.
wurde oberwasserseitig wohl ein gewisser Ent-
lastungsaushub vorgenommen, die Sicherung der
Bdschungen aber, ohne ihre Neigung wesentlich
zu.reduzieren, durch Stiitzblocke (Gewichts-
blocke) erreicht. Dadurch konnte auch die An-
griffsfldche fiir Verwitterungseinfliisse még-
lichtst klein gehalten werden,
Wehr geschah ringweise, die Stiitzblocke sind
sofort in 6 m bis 9 m breiten unbewehrten Ele-
.menten betoniert worden, Im Krafthaus wurden je
Turbinenblock zwei hintereinanderliegende
Zwillingsschichte hergestellt, sie sind biege-
steif verbunden und bilden dadurch 12 m lange
Stlitzscheiben. Sie sind 20 m tief,

unter den Aushubtiefpunkt und sind zusétzlich

reichen 5 m

letztlich tauchte

Der Spornaushub im
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durch schwere Armierungen mit den Fundament-
blécken verbunden, Insgesamt muBten 75 Einzel-
Mit

die erforderlichen

und Zwillingsschéichte hergestellt werden.,
diesem Verfahren gelang es,
Aushubtiefen und Bdschungsneigungen herzu-
stellen,

dafl sich zwischen den Schédchten und Stiitzla-

spdtere Kleinbewegungen haben gezeigt,

mellen Gewdlbe ausbilden und der dahinter lie-
gende Schlier in Ruhe bleibt,

Schlieraushub ist immer Wettlauf mit der Zeit.
Die Aushub- und Betonierarbeiten fiir die
SicherungsmafBnahmen miissen so rasch erfolgen,
daf3 es nicht zur Ausbildung von Scherbruch~
d.h.,
von der voriibergehenden Eigenfestigkeit des

fldchen kommen kann, sie miissen auf die
Materials abhédngige Standzeit der B&schungen
abgestimmt werden,Dies ist aber meist nur durch
drtliche Erfahrungen im MaBstab 1:1 mdglich.
Ringbauweise, Stiitzelemente und - das Um und

Auf - Trockenhaltung des Aushubbereiches sind
die Bedingungen fiir einen geregelten Schlier-
aushub, Die in WALLSEE gewonnenen grundlegenden
FErkenntnisse kamen den nachfolgenden Baustellen
zu Gute. In OTTENSHEIM, ALTENWORTH und ABWINDEN
wurden die SicherungsmafBinahmen und die Nagelung
der Bdschungen bereits in das Vorprojekt aufge-
nommen und gezielte Aushubvorschriften erlassen,
Dadurch war es méglich, die beiden erstgenannten
Baustellen ohne besondere Vorkommnisse und
Schwierigkeiten abzuwickeln,

dafB dies auch beim laufenden Projekt ABWINDEN

wir sind {liberzeugt,

gelingen wird,
Allerdings sind die geologischen Bedingungen
und die Ausbildungsart der Molasseschichten von
Ort zu Ort so unterschiedlich, daB immer wieder
eine Anpassung der Aushubtechnik und der Funda-
mentausbildung notwendig ist.,

In OTTENSHEIM muBte das im sogen, Linzer Sand
unter der diinnen Schlierschichte zirkulierende,
gespannte Grundwasser entlastet werden. Die
Sande stehen an den Beckenridndern mit dem Pri-
madrgrundwasser in Verbindung, die wasserdichten
Schiefertone bilden einen doppelten Grundwasser-
stauer und verhindern das Ausspiegeln der beiden
Die max,

Grundwasserstriome. Druckhthe lag einige

Meter iliber dem natiirlichen Geldnde, es mufSite an-
genommen werden, daf3 der Aushub wasserfiihrende
Storungen und Kliifte anschneidet, auBerdem wurde

befiirchtet, daB3 es zu bedeutenden u. in ihrem

Ausmafl nicht berechenbaren Baugrunddeformationen



kommen kdnnte. Zur ndheren Untersuchung der

hydrogeologischen Verhdltnisse wurden Pump-

versuche mit verschiedenen Absenkungen in zweil
Entnahmebrunnen durchgefiihrt. Zur Bestimmung
der Absenktrichter standen 18 Piezometer zur
Verfiigung, die Auswertung erfolgte nach der
Dupuit-Thiem'schen Brunnenformel fiir Grund-
wasser mit gespannter Oberfliche,
sich k-Werte von 1,6.10-2 bis 7.10-h

der gewogene Mittelwert betrug 6,'7.10-3 cm/s.

Es ergaben

cm/s,

An der Baustelle wurden nach Erreichen der
Schlieroberfliiche sofort 12 Brunnembohrungen
ow- und uw-seitig des Tiefaushubes im Rotary-
Sie reichten bis
die Filterstrecken
wurden jeweils der Michtigkeit des Sandes an-

Verfahren niedergebracht.

ins liegende Grundgebirge,

gepaBt und waren 4 bis 8 m lang.

Wihrend der Griindungsarbeiten wurde durch ein-
gesetzte UTA-Pumpen eine Totalabsenkung (Druck-
minderung in den Brunnen ca. 40 m) vorgenommen,
vorher und nachher eine Teilabsenkung durch
freies Ausflieflen an der Schlieroberfldche.

Um den ununterbrochenen Betrieb 2zu gewdhr-
leisten erhielten die Pumpen eine gesonderte
Stromanspeisung und waren auf Notstromaggre-
gate umschaltbar, Zwel Kontrollbrunnen in den
Schwerpunkten des Absenkungsfeldes wurden
spiter mit bleibenden MeBeinrichtungen aus-
gebaut und sind heute ein Teil der laufenden
Bauwerksbeobachtung.
Monate in Betrieb,

betoniert, um das Eindringen von Stauwasser

Die Brunnen waren 23

sle wurden vor Bauende zu~-

zu verhindern.
ALTENWORTH brachte andere Probleme.
des westlichen Tullner Feldes,

Beim Schlier
den sogenannten
Oncophoraschichten, handelt es sich um eine
intensive Wechsellagerung sandiger und schluf-
fig-toniger Schichten mit sehr unterschied-
lichen Durchlissigkeiten.,
ist,

tikale Durchstromung bilden, kann doch

Obwohl anzunehmen
daB die Tone Sperrschichten gegen ver-
eine
Einsickerung von Stauwissern in die Sand-

Klifte und Risse

nicht ausgeschlossen werden,

schichten durch vorhandene

Dies konnte zu
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unkontrollierbar hohen Auftriebsdriicken im
Unterwasserbereich und zu Umlagerungen und
Bei

den erosionsgefihrdeten Sandboden wurde auch

Ausschwemmungen im Untergrund fiihren.

von vorne herein auf Sohlwasserdruckentlastun-
gen verzichtet. Es kam zur Amordnung einer
Dichtungswand, die als Schlitzwand bis 10 m
unter tiefstem Aushubpunkt reicht.
statischen Berechnung ist bis zur Schlitzwand

In der
der volle Auftrieb eingesetzt, uw-seitig aber
eine Abminderung auf 60 % angenommen. Um
diese Annahme zu garantieren, wurde hinter
der Schlitzwand an der Griindungsfuge eine
Drainage aus Filtersand und Einkornbeton
hergestellt, die in den Kontrollgang ent-

bei voller
Funktion der Dichtungswand, bleibt diese Drai-

nage verschlossen,

widssert. Im normalen Betriebsfall,
es werden an den Aus-
miindungen laufend Druck- und Mengenmessungen
vorgenommen. Sollte die 40%-ige Abminderumng
des Sohlwasserdruckes drtlich nicht zutreffen,
so konnen die Drainagen gedffnet und eine Auf-
triebsminderung erzielt werdemn. Dariiber hinaus
wurden im Zuge der Baugrundbeobachtungen zahl-
reiche Plezometer versetzt, die bis 25 m unter
Griindungssohle reichen und den Schichtwasser-
druck in verschieden tief liegenden Sand-
schichten anzeigen.

Der AnschluB der Schlitzwand an das Bauwerk
muBte besonders sorgfiltig erfolgen, weil

sie durch die zu erwartenden Setzungen nicht
libermdfig belastet werden darf. Zwischen
Schlitzwandkopf und Bauwerksbeton liegt daher
eine Aspahltleiste aus dauerplastischen Ma-
terial, das bei Setzungen verdichtet wird

und Beschiddigungen der Dichtungswand verhindert.
Bei allen Donaukraftwerken, besonders aber bei
den in Schlier gerlindeten, werden Mefigerite

fiir Setzung und Horizontalverschiebung, fiir
fir
Da-
durch ist die Miglichkeit gegeben, Bauwerk

Sohlen-, Kluft- und Porenwasserdruck,

Fugendehnung, Bodendruck etc. eingebaut.
und Baugrund stindig zu iiberwachen und die

Sicherheit der Bauwerke zu garantieren.
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DER SCHIEFE TURM VON PISA, BODENMECHANISCHE PROBLEME MEINES SANIERUNGS-
VORSCHLAGES

THE LEANING TOWER OF PISA. PROBLEMS OF SOIL MECHANICS REFERRING TO MY PROPOSITION OF
REMEDIAL MEASURE

LA TOUR PENCHEE DE PISA. PROBLEMES DE LA GEOTECHNIQUE CONCERNANTS MA PROPOSITION DE
CONSOLIDATION

CH. VEDER, Dipl.-Ing. Dr. techn. Dr.-Ing. h. c., o. Prof. am Inst. f. Bodenmechanik, Techn. Univ. Graz, Osterreich
E. GARBER, Dipl.-Ing., Assistent am Inst. f. Bodenmechanik, Techn. Univ. Graz, Osterreich

SUMMARY. For the remedial measure of the Leaning Tower of Pisa about 20 suggestions were submitted
as the result of an international invitation to a competition. Among them I suggested my proposition
in the magazine: Der Bauingenieur of Mai 1975 under the title '"Sanierungsvorschlag fiir den Schiefen
Turm von Pisa" ("A suggested Remedial Measure for the Leaning Tower of Pisa"). In the following
article the problemsof this suggestions are discussed; the possibility of the realization is shown,
with a sufficient coefficient calculated according to the rules of soil mechanics. An acceleration
of the remedial measure with vertical sand drains, who reduce the consolidation time a good deal is

also discussed in this article.

RESUME. En base d'un concours international pour la consolidation de la tour penchée de Pisa ont
été presenté 20 propositions, dont trois ont été choisies pour un consideration plus restraint.
Entre elles j'ai proposé un project le quelle j'ai publié dans la revue '"Der Bauingenieur, Mai
1975, Sanierungsvorschlag fiir den Schiefen Turm von Pisa'. Les problemes particuliers les plus im=-
portantes de ce project sont traité dans la publication presente; la possibilité de la realisation
avec des facteurs de sicurité suffisents est demontré en base des calculs suivent les regles de la
mecanique du sol. Drainages verticaux peuvent diminuer considerablement le temps de consolidation.

EINLEITUNG. Im Jahre 1173 begann man den Schie- In der Verdffentlichung '"Sanierungsvorschlag
fen Turm von Pisa zu bauen. Es stellte sich be- fir den Schiefen Turm von Pisa" im Bauingeni-
reits wenige Jahre nach Baubeginn eine Schief- eur, Mai 1975 wurde bereits auf die Griinde der
stellung nach Norden, also entgegengesetzt zur Schiefstellung eingegangen. Grob sei hier nur
heutigen Neigung, ein. (Abb.1). Man konnte sich wiederholt, daf fiir die Schiefstellung die un-
damals die recht starke Neigung von etwa 3,5o ter der 10 m midchtigen, schluffigen Sandschich-
nicht erklédren und beendete den Bau vorerst te liegende ca. 30 m starke Tonschichte ver-
nach 8-jihriger Bauzeit. Zu diesem Zeitpunkt antwortlich ist. (K.Terzaghi, 1934). Dafl die
war gerade das 4. Stockwerk erreicht. Neigung zuerst nach Norden und nach der Wieder=-
Das Turmfundament wurde als ringférmige Flach- aufnahme des Baues 100 Jahre spidter nach Siiden
grindung (auflen ¢ 19,58 m, innen ¢ 4,50 m) erfolgte, 14Bt sich meiner Meinung nach ent-
ausgefiihrt. Das an der Oberfliche anstehende weder durch die einseitige Lagerung der schwe-
Material sieht recht tragf#hig aus. Man wufte ren Marmorbldcke oder durch die Anwesenheit
also keine Erkldrung flir diese einseitige einer schweren Baurampe erkldren, die zuerst
Setzung. Die Griindungstiefe betrug nur zwei im Norden und spdter im 3flden des Turmes ange-
Meter; heute ist der Turm um weitere 2,6 m ordnet waren.

eingesunken. Man kann die ersten acht Baujahre ruhig als
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Abb. 1 Bauphasen des Turmes von Pisa (Ricerche e studi, 1971)

Stages of construction of the Tower of Pisa.

einen Grofiversuch mit dem Resultat einer sehr
bald eintretenden Setzung bei gréferen Be-
lastungen ansehen. Daf die ursprlingliche Nei-
gung nach Norden wahrscheinlich ungewollter-
weise in eine solche nach Stiden umgewandelt
werden konnte, unterstreicht die M8glichkeit
der wirksamen Ausfthrung meines Sanierungsvor-
schlages. Die Tonschichte ist allein flir die
Schiefstellung verantwortlich; das beweist
auch die exzentrisch nach Siiden verschobene
Eintiefung an der Tonoberfliche (Ricerche e
studi, 1971).

In meinem Sanierungsvorschlag wird die Wirkung
dieses GroBversuches angewendet. Die Wirksam-
keit des Verfahrens ist dadurch praktisch ga-
rantiert. Es wird auf der der Schiefstellung
abgewandten Seite auflerhalb und unabhidngig

vom Turmfundament eine Belastung in Form von
108 Ankern mit je 50 t maximaler Vorspannkraft
aufgebracht. Die Anker binden ca. 10 m in die
unterhalb der Tonschichte liegende tragfihige
Sandschichte ein. Jeder Ankerkopf wird an
einer Betonplatte mit den Abmessungen 1,2 m x
1,2 m x 0,3 m befestigt.

Der Turm hatte eine projektmidfige Sohlpressung
von 5,14 bar; die heutige Spannungsverteilung
trapezfdrmig und betrlgt maximal 9,61 bar
minimal 0,67 bar.

erste grofle Anforderung an meinen Sanie-

ist
und
Die
rungsvorschlag besteht darin, eine Unter-
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schreitung der jetzigen minimalen Sohlpressung
von 0,67 bar als auch eine Vergréferung der
maximalen Sohlpressung von 9,61 bar unbedingt
zu vermeiden. Mittels der Gleichungen von
Boussinesq erhidlt man si#mtliche Spannungszu-
stidnde im als elastisch isotrop angenommenen
Halbraum unter dem Turmfundament. Es ergibt
sich aus der Berechnung, daB bei gleichzeiti-
gem Anziehen sdmtlicher Anker, die minimale
Kantenpressung von 0,67 bar eine leichte Ver-
minderung erleidet. Einen Ausweg fanden wir,
indem wir die 108 Ankerplatten in verschiedene
Bereiche unterteilten und die auf diese Weise
erhaltenen Ankerfelder schrittweise belaste-
ten. Die Unterteilung der 108 Ankerplatten er-
folgt in vier Bereiche mit den Bezeichnungen

I, IT, 1IIb, IIIa. (Abb.2). In den Bereichen

I und II befinden sich je 36 Anker, in den Be-
reichen IIIa und IIIb je 18 Anker. Die 108 An-
kerplatten, deren Mittelpunkt einen Raster von
1,30 m Abstand bilden, bedecken ein Areal von
insgesamt 234 mZ, Die maximale Vorspannkraft
von 50 t je Anker bedeutet eine Bodenpressung
von 3,0 bar an der 1 m unter der Gelindeober-
fliche liegenden Sohlfuge der Betonplatten.
Zwischen den einzelnen Belastungsvorgingen

sind entsprechende Konsolidierungszeiten vorge-
sehen. FUr die einzelnen Felder wurde eine Be-
lastungsfolge (Abb.3) angenommen, die es er-
mdglicht, daB die minimale Kantenpressung



o Anper

o yertikale
Sanottrains

Abb. 2

Unterteilung des Ankerfeldes

Subdivision of the anchorage-field

nicht kleiner bzw. die maximale Kantenpressung
nicht gréBer wird. Die Lastaufbringung erfolgt
in Stufen von 0,5 bar, das entspricht etwa

einer Ankerkraft von je 8,4 t. Flir jede dieser

Laststufen von je 0,5 bar in den einzelnen Be-

reichen wurde nun in den mafigebenden Punkten 1

und 2 (Abb.4) eine Bilanz zwischen den nach ab-

wirts und den nach aufwirts gerichteten Span-

nungen gezogen.

Nach abwirts gerichtete Spannungen infolge An-

keranspannung sind:

1. &, nach Boussinesq

2. Spannungszunahme durch Konsolidierungsset-

zung infolge Riickdrehung des Turmes (Tab.I).

3. Spannungszunahme infolge Sofortsetzung: Die
Sofortsetzung betridgt 10 % der Gesamtsetzung
sie wirkt im Augenblick der Lastaufbringung;
ist aber sehr klein.

Die nach oben gerichtete Spannung infolge An-

keranspannung:
Es ist dies eine gegen das Fundament des
Turmes gerichtete Spannung, die sich aus der
Horizontalspannung nach Boussinesq ergibt.
Man kann diese Spannung auch als senkrechte
Aufhebung bezeichnen (Abb.S).

Die Belastungsschritte werden in zweimal 10

Phasen durchgefiihrt. In den ersten 10 Phasen

werden die Anker auf 25 t vorgespannt; es folgt

dann eine Beobachtungszeit von 10 Monaten. In

wiederum 10 Phasen mit derselben Zeitabfolge,
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Abb. 3 Zeitliche Abfolge der Ankerbelastung
Load of anchorages in function of time
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wie die Anspannung auf 25 t je Anker erfolgte,
wird die maximale Vorspannkraft von 50 t je
Anker erreicht.

Die Spannungsverteilung am Turmfundament wurde
fiir die Punkte 1 und 2 berechnet. Die Ergeb-
nisse im Punkt 2 zeigten aber bereits sehr
deutlich, daB es zu keinerlei Verminderung der
Ausgangsspannung infolge der Ankerkrifte kommt.
(Tab.II). Zwischen jeder Phase werden 30 Tage
Konsolidierungszeit eingeschoben. Diese Zeit-
spanne von 30 Tagen bedeutet einen Konsoli-
dierungsgrad von 90 % fiir die schluffige Sand-
schicht, wihrend der Konsolidierungsgrad der
oberen Tonschicht 12 %, jener der unteren Ton-
schicht 10 % fiir jeden neuen Belastungsvorgang
betridgt. NaturgemdB kommt es nach Verlauf
einiger Konsolidierungszeiten zur Erhéhung des
Verfestigungsgrades. Nach Verstreichen der 10-
monatigen Beobachtungsphase, das sind 570 Tage
nach dem Anziehen des ersten Ankerfeldes IIla,
betridgt der Konsolidierungsgrad der oberen Ton-
schichte 47 %, jener der unteren Tonschicht

32 $. Diese Prozentwerte gelten fiir den aller-
ersten Anspannungsvorgang. Vom Ende der Phase
X sind zu diesem Zeitpunkt 300 Tage vergangen.
Der Verfestigungsgrad betrigt fiir die letzte
Belastung der ersten zehn Phasen 34 % fiur den
oberen Ton und 25 % fiir den unteren Ton.

Wenn die stindigen Kontrollmessungen normal
verlaufen, so kann man nunmehr an die Erhéhung
dieser Ankerlast auf 3 bar Bodenpressung heran-
gehen. Der Belastungsvorgang erfolgt wieder in
10 Phasen, die wieder durch 30 Tage Konsolidie-
rungszeit voneinander getrennt sind.

Die Gesamtdauer bis zum Erreichen der Maximal-
last von 50 t je Anker betrigt also ca. 28 Mo-
nate.

Diese Zeit kann durch Vertikaldrainagen wesent-
lich verkiirzt werden. Man bendtigt etwa nur

ein Drittel der vorher angegebenen Zeit, so

daf die Gesamtlast in einem Jahr aufgebracht
werden kann. Man muB sich aber deshalb keines-
falls beeilen, da ja die Zeit, die man liénger
aufwendet, eine gewisse Reserve fiir die Sicher-
heit darstellt. Der Aufbau der Sanddrains ist
einfach, und zwar wird der Sanddrain in das-
selbe Bohrloch eingebracht, das fiir die Anker
bestimmt ist. Es befindet sich also das Zug-
glied des Ankers in der Mitte des jeweiligen
Prains.



Der Drain wird von einem gelochten Plastikrohr
umgeben. Am Plastikrohr ist auBen ein Vlies be-
festigt, das den feinteiligen Ton abhilt. Die
Sanddrains reichen von der Ankerplattenunter-
kante bis zur Sandschichte, die den oberen vom
unteren Ton trennt. Die Tatsache, dafl Anker und
Prain nur ein gemeinsames Bohrloch bendtigen,
bedeutet eine wesentliche Arbeitsvereinfachung.
AuRerdem wird nur jeder zweite Anker mit einem
Sanddrain kombiniert.

Grundbruch durch den Turm allein ohne Ankerbe-
lastung:

Dazu wilire zu sagen, dal man diesen auch fir die
Schiefstellung verantwortlich machen kdnnte. Er
kann in diesem Fall nur als langsames Kriechen
mit vermindertem Scherwiderstand eingetreten
sein. Diese Form des Grundbruches 148t sich aus
der Baugeschichte ableiten. Neuere Untersuchun-
gen haben gezeigt, daf die absoluten Setzungen
des Turmes abgeklungen sind und auch kein Krie-
chen zeigen. Diese Tatsache widerspricht der
Theorie, daf der Grund der Schiefstellung ein
Grundbruch in Form von Kriecherscheinungen ist.
Berechnet man die Sicherheit mit nicht vermin-
derten Bodenkennwerten ¢ und c’, so liegt sie
etwas tiber 2,0 (E.Schultze, 1973).

Grundbruch infolge Ankeranspannung:

Diese Art des Grundbruches wurde sowohl in
Richtung zum Turm als auch in die entgegenge-
setzte Richtung untersucht. Diese Untersuchung
wurde flir die verschiedenen Phasen getrennt

nach DIN 4017 durchgefiihrt. Die Anfangsstand-
sicherheit mit den Kennwerten Y« = 0 und‘C“ =R
=0,63 bar war filr simtliche Phasen gréfer als
die Endstandsicherheit.
mehr die Endstandsicherheit als mafigebender:
und

Es wurde sodann nur

Fall mit den Bodenkennwerten J'= 31°
¢! = 0,15 bar ftir die schluffige Sandschichte
und ¥’ = 25° und ¢’= 0,18 bar fiir den oberen
Ton untersucht (Ricerche e studi, 1971). Das
Turmgewicht wurde dabei nicht in Rechnung ge-
stellt. Die zum Turm hingerichteten Gleitkreise
enden meist frithzeitig im Turmfundament. Diese
Gleitkreise besitzen also eine kiirzere Linge
und damit einen kleineren Scherweg als jene,
die in die entgegengesetzte Richtung verlaufen.
Fiir unsere Untersuchung waren also die zum
Turm gerichteten Gleitkreise mafligebend.
Flir die ersten Phasen, die ja mit der Belastung
in unmittelbarer Turmnihe beginnen, liegen die
Sicherheiten ziemlich hoch. Sie nehmen bis zur
Phase X stdndig etwas ab, bleiben aber mit
einem Sicherheitsfaktor von liber 2,0 innerhalb
der von der Norm gesetzten Gren:ze.
Die ca. 50 m langen Anker binden 10 m in die
tragfdhige Sandschicht ein. Die Ankeranspannung
wirkt wie eine Auflast und erzeugt eine Konso-
lidierung von oben nach unten. Im umgekehrten
Sinne, nidmlich von unten nach oben ist keine
Konsolidierung mdglich, da an der tragfihigen
Sandoberfléche in -38,0 m Tiefe kéinerlei Ver-

formungen infolge Anker auftreten. Demgegeniiber

Phase | mtte S| eeomery |t Dol et Cniolile
= bar bar re Lgr. Tage
Z Jla 05 a5 Q670 §67% Jo
I | la+1lb 05 La 49 0684 0673 30 Belastunp bis 30 bay
7 T 05 05 0682 0673 . é{}é/ff 169l HermSelbeey
v I 95 05 0677 0573 3o Sctrerna
r b a5 41,0 qe79 ge71 30
v I a5 4,0 9679 Q670 3o
_E__ _I _ a5 40 0679 0673 3o
Y la+flb| 05 4,5 0,679 0673 30
X I a5 15 0,687 0,678 3o
x T o5 4,5 Q685 9679 300
S0 Mowate Beobachtingsphase Q73

Tabh., Il

Spannungsverteilung im Punkt 1 infolge Ankerspannungsphasen

Distribution of stresses in point 1 due to the different phases of anchorage

loading
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stehen die Verformungen an der Oberflédche, die
infolge Anker entstehen und maximal 30 cm be-
tragen.
In ca. 15 m Entfernung von der mit Ankern be-
lasteten Flidche befindet sich der Dom. Es ist
aber auch hier keinerlei Grund zur Besorgnis,
daR dieses linger als der Turm bestehende Bau-
werk durch grofle Setzungen in Mitleidenschaft
gezogen wird. Die Berechnungen ergaben eine
maximale Setzungsneigung von 1 : 1940, das be-
deutet bei einer Distanz von 10 m eine Setzungs
differenz von 0,52 cm. Diese Werte gelten fiir
eine Belastung von 3,0 bar.
Neben der Konsolidierung von oben nach unten
tritt durch die horizontale Spannung 571 auch
eine seitliche Konsolidierung unter dem Turm
ein. Das Ausmaf} dieser Konsolidierung ist nur
schwer zu erfassen, k8nnte aber durch Neigungs-
messer (Inclinometer) gemessen werden. Sie er-
héht auf alle F#lle die Stabilitit des Turmes.
Man sieht, daf der Effekt der Stabilisierung
zufriedenstellend erreicht wird. Die Sicherheit
des Turmes ist sowohl unter Berlicksichtigung
der elastischen wie plastischen Verformungen
gewahrt, wenn die Lasten stufen- und feldweise
aufgebracht werden. Der grofe Vorteil der Be-
lastung auflerhalb des Turmfundamentes liegt da-
rin, dafl das teilweise morsche Mauerwerk nicht
beriihrt wird. Daaber bei einem so heiklen Bau-
werk alle nur erdenklichen Sicherheitsmafinah-
men getroffen werden miissen, diirfte sich eine
Vereinigung meines Projektes mit jenem Prof.
Meardis der eine Verankerung des Turmes an der
entlasteten Seite vorschlidgt,empfehlen, wobei
aber der Turm méglichst wenig zu berlthren ist.
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