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The recently completed Niagara Tunnel Facility Project in the
province of Ontario in Canada is an extension of the Sir Adam
Beck hydropower station originally built in the 19th century. The
project includes the construction of a diversion tunnel to supply
the existing hydropower station with an additional 500 m³ of water
per second. The long-term stability of the unreinforced concrete
lining is assured by a passive prestressed concrete lining ac-
cording to the principles of Seeber. The operational water pres-
sures reach 13 bar at the deepest point of the tunnel. In order to
be able to monitor the slight deformations of the lining in the
course of the prestressing process, an innovatively thought-out
method of surveying had to be developed. The results of the de-
formation and long-term monitoring are presented. 

1 Introduction

The recently completed Niagara Tunnel Facility Project in
the province of Ontario in Canada is an extension of the
Sir Adam Beck hydropower station originally built in the
19th century. The project includes the construction of a
diversion tunnel to supply the existing hydropower station
with an additional 500 m³ of water per second. The long-
term stability of the unreinforced concrete lining is as-
sured by a passive prestressed concrete lining according to
the principles of Seeber [1].

The NTFP is in the southern part of the Niagara Es-
carpment. The pressure tunnel with an excavated diame-
ter of 14.44 m passes through the local geological units of
the Lockport, Clinton and Cataract Formations and the
deepest connected part of the tunnel, the Queenston For-
mation [2]. The Queenston Formation is characterised by
a high swelling potential and requires a waterproof lining
in order to prevent any swelling of the claystone. The
nominal thickness of the technically watertight pressure
tunnel varies in between 600 and 700 mm [3].

2 Concept of passive prestressing

Lauffer et.al. [4] describe a procedure used for the first
time at the Kaunertal hydropower station of grouting with
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1 Einleitung

Das kürzlich fertiggestellte Niagara Tunnel Facility Pro-
jekt (NTFP) in der Provinz Ontario in Kanada ist eine Er-
weiterung des im 19. Jahrhundert erbauten Sir Adam Beck
Wasserkraftwerks. Das Projekt umfasst den Bau eines
Umleitungsstollens, der das bestehende Wasserkraftwerk
mit zusätzlichen 500 m³ Wasser pro Sekunde speist. Für
die langfristige Stabilität der unbewehrten Betonschale
wird die Schale nach dem Prinzip der passiven Vorspan-
nung nach Seeber vorgespannt [1].

Das NTFP befindet sich im südlichen Teil der Niaga-
ra Schichtstufe. Der Druckstollen mit einem Ausbruch-
durchmesser von 14,44 m durchörtert die lokalen geologi-
schen Einheiten der Lockport, Clinton- und Cataract-
Formation sowie die tiefste aufgeschlossene Einheit des
 Stollens, die Queenston-Formation [2]. Die Queenston-
Formation ist charakterisiert durch ihr hohes Quellpoten-
zial und erfordert aus diesem Grund eine technisch dich-
te Auskleidung, um ein allfälliges Quellen des Tonsteins
zu verhindern. Die nominale Stärke der technisch dichten
Druckstollenauskleidung variiert zwischen 600 und
700 mm [3].
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tube a manchette with the intention of spreading the grout
over the entire area and inducing a prestressing pressure
in the lining. In order to achieve prestressing of the lining,
a suspension is grouted under pressure into the gap be-
tween the lining and the rock mass. The level of the grout-
ing pressure essentially depends on the prevailing internal
pressure, the properties of the rock mass and the concrete
and the thickness of the lining. The maximum permissible
grouting pressure is limited by the maximum compres-
sional stress that can be resisted by the lining or the mini-
mum principal normal stress in the rock mass [5]. The in-
terface grouting creates a tangentially directed compres-
sional stress in the inner lining and leads to an increase of
the tensional stress in the rock mass or in the temporary
support. Any void due loosening and overstressing of the
rock mass in the vicinity of the tunnel is filled and the
rock mass is improved by the consolidating effect of the
grouting. Simple rock mass grouting in the near vicinity of
the tunnel through shallow bore holes only permits a lim-
ited improvement of the load-bearing capacity of the rock
mass in contrast to a prestress grouting operation [6]. 

2.1 Deformation measurement

In order to continuously measure the deformation of the
inner lining, an innovative deformation measurement con-
cept based on a conventional rotating laser was developed
(Fig. 1). The surveying system permits continuous full-area
measurement of the deformation during the process of
prestressing the inner lining with a precision of 3/10 mm
in real time.

2.2 Deformation-controlled grouting concept 

The performance of the grouting works requires two
stages of injection due to the installed waterproofing
membrane; advance contact grouting and the actual pre-
stress grouting. The contact grouting at the back of the in-
ner lining at the contact with the waterproofing mem-
brane is grouted at low pressure and in order to rehabili-
tate imperfections of the inner lining to prevent overload-
ing of the foil during the subsequent prestress grouting
and in operation. The actual prestress grouting is injected
between the membrane and the temporary support layer.

Propagation of the suspension occurs independent of
tunnel diameter through undefined flow channels near its

2 Konzept der passiven Vorspannung

Lauffer et. al. [4] beschreiben erstmals für den Bau des
Kaunertalkraftwerks ein Injektionsverfahren mittels
Manschettenrohren, mit dem Ziel einer flächigen Injekti-
onsausbreitung und Vorspannung der Schale. Zur Errei-
chung der Vorspannung der Innenschale wird hierbei ei-
ne Suspension unter Druck in die Fuge zwischen Ausklei-
dung und Gebirge eingebracht. Die Größe des Injektions-
drucks hängt im Wesentlichen vom anstehenden
Innendruck, den Gebirgs- und Betoneigenschaften sowie
der Schalenstärke ab. Der maximal zulässige Injektions-
druck wird durch die maximal aufnehmbare Druckbean-
spruchung der Schale oder die minimale Hauptnormal-
spannung im Gebirge limitiert [5]. Die Injektion erzeugt
dabei eine tangential gerichtete Druckspannung in der
Innenschale und führt zu einer Erhöhung der Zugspan-
nung im Gebirge bzw. der Erstsicherung. Vorhandene
hohlraumnahe Auflockerungen und Überbeanspruchun-
gen des Gebirges werden im Zuge der Injektionsmaßnah-
me verfüllt und das Gebirge durch die konsolidierende
Wirkung der Vorspanninjektion verbessert. Die reine Ge-
birgsinjektion im nahen Umfeld von Stollen mit einer
seichten Bohrlochinjektion erlaubt im Gegensatz zur
Vorspanninjektion nur eine begrenzte Erhöhung der
Tragfähigkeit des Gebirges [6].

2.1 Verformungsmessung

Für die kontinuierliche Messung der Verformung der In-
nenschale wurde ein neuartiges Vermessungskonzept auf
Basis eines handelsüblichen Rotationslasers entwickelt
(Bild 1). Das Vermessungssystem erlaubt eine kontinuier-
lich flächendeckende Messung der Verformung während
des Vorspannprozesses der Innenschale mit einer Genau-
igkeit von 3/10 mm in Echtzeit.

2.2 Verformungsgesteuertes Injektionskonzept 

Die Durchführung der Injektionsarbeiten erfordert auf-
grund des installierten Abdichtungsträgers zwei getrennte
Injektionsschritte, eine vorauseilende Kontaktinjektion
und die eigentliche Vorspanninjektion. Die Kontaktinjek-
tion an der Rückseite der Innenschale am Kontakt zum
Abdichtungsträger ist eine Niederdruckinjektion und
 fokussiert auf eine Rehabilitierung von Imperfektionen
der Innenschale zur Vermeidung einer Überbeanspru-
chung der Folie während der nachfolgenden Vorspannin-
jektion und während des Betriebs. Die eigentliche Vor-
spanninjektion erfolgt zwischen Folie und Vorausklei-
dung.

Die Ausbreitung der Suspension erfolgt unabhängig
vom Stollendurchmesser über undefinierte Fließkanäle im
Nahbereich eines initialen Suspensionsaustrittes, mit teils
großem Vorlauf der Suspension von bis zu 60 m. Bei klei-
neren Stollen fügt sich diese fingerartige Form der Aus-
breitung rasch zu einer umfänglichen Benetzung der Scha-
le zusammen. Bei größeren Stollendurchmessern kann
diese ungleichförmige Ausbreitung der Suspension bereits
in der initialen Füllphase zu einer Ovalisierung führen.
Die durchgängige Historie der Verformungen ist aus die-
sem Grund von unerlässlichem Wert zur Steuerung der In-

Fig. 1. Deformation measurement system
Bild 1. Verformungsmesssystem
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initial exhaust point, with the suspension propagating
60 m in some cases. In smaller tunnels, this finger-type
propagation pattern rapidly combines into an initial cov-
erage of the lining. In larger diameter tunnels, the irregular
propagation of the suspension can already lead to ovalisa-
tion in the initial filling phase. For this reason, a continu-
ous history of deformations provides essential data for
control of the grouting works. The deformation-based
grouting concept considers above all deformations of the
lining as a reaction to the injection of the suspension and
can be efficiently regulated through the flow and injection
pressure. A measurable value can be defined as a grouting
target instead of a theoretical assumption [8].

2.3 Constructive aspects

The injection pressure to prestress the lining has to be se-
lected so that the positive pressure level is maintained de-
spites any losses and thus long-term coupling of the lining
with the rock mass is preserved. This prestressing of the
lining ensures that the inner lining remains crack-free un-
der internal water pressure.

The level of prestressing and the losses of prestressing
due to temperature, creep and shrinkage depend on a
range of factors, e.g. the mechanical properties of the rock
mass and concrete or environmental conditions in the
tunnel [8]. Seeber [1] describes a simple spring model of
two springs connected in series with different stiffness for
the structural system of passive prestressing neglecting the
waterproofing membrane in between.

3 Development and interpretation of the prestressing

The deformation of the lining is characterised above all by
a rapid increase of the average radial strain as soon as a
connected coverage of the lining has been achieved. The
deformation increase was controlled to about 1  mm/h.
The effective grouting pressure in the joint was monitored
with indirect pressure tests, which could be performed pe-
riodically during prestressing. Indirect pressure tests gen-
erally permit very good conclusions about the actually ef-
fective grouting pressure in the joint [8] [9]. When the indi-
rect pressure test is in accordance with the target pressure,
the flow rate is reduced and another check is made after a
predefined time. When the prestressing pressure and de-
formation rate keep the level over time, the block is con-
sidered as prestressed.

The tendency is for the evaluation of the deformation
of the inner lining immediately after reaching the target
deformation and the stoping of prestress injection to show
an elastic recovery, which is essentially controlled by the
viscosity class of the suspension in the joint and the ad-
vance. 

In order to verify the deformations measured by the
scanners, many supplementary measurement systems
such as a 3D measurement system, Invar wire extensome-
ter and vibrating wire strain gauges were installed in a test
section. Fig. 2 shows a curve of the radial deformation of
block 486 upon completion of the initial filling phase. The
subsequently back-calculated measurement points of the
vibrating wire strain gauge show a coherent picture with
the deformation measurements. 

jektionsarbeiten. Das verformungsbasierte Injektionskon-
zept berücksichtigt vor allem die auftretenden Verfor -
mungen der Schale als Reaktion des Suspensionseintrags
und kann dadurch den Durchfluss und den Injektions-
druck effizient regeln. Als Injektionsziel wird eine mess -
bare Größe anstelle von einem theoretischen Injektions-
ziel definiert [8].

2.3 Konstruktive Aspekte

Der Injektionsdruck zur Vorspannung der Schale muss so
gewählt sein, dass der positive Druckzustand unter Be-
dacht allfälliger Verluste erhalten bleibt und damit die
langfristige Koppelung der Auskleidung mit dem Gebirge
konserviert wird. Die Überdrückung der Schale garantiert
eine rissfreie Innenschale in Folge der Innenwasserdruck-
belastung.

Das Maß der Vorspannung sowie die anzunehmen-
den Verluste der Vorspannung durch Temperatur, Krie-
chen und Schwinden hängen von einer Vielzahl von Fak-
toren ab, z. B. mechanische Eigenschaften von Gebirge
und Beton oder Umweltbedingungen im Stollen [8]. Seeber
[1] beschreibt für das statische System der passiven Vor-
spannung unter Vernachlässigung des Abdichtungsträgers
ein einfaches Federmodell zweier in Serie geschalteter Fe-
dern mit unterschiedlicher Steifigkeit.

3 Entwicklung und Interpretation der Vorspannung

Die Verformung der Schale wird vor allem geprägt durch
ein rasches Ansteigen der mittleren radialen Dehnung, so-
bald eine zusammenhängende Benetzung der Schale er-
reicht wurde. Die Steuerung des Verformungszuwachses
wurde auf rund 1  mm/h limitiert. Der wirksame Injek -
tionsdruck in der Fuge wurde mittels Ruhedrucktests, 
die periodisch während der Vorspannung zur Anwendung
gelangen, überwacht. Ruhedrucktests erlauben einen ge-
nerell sehr guten Rückschluss auf den tatsächlich wirk -
samen Injektionsdruck in der Fuge [8] [9]. Bei einer
 Übereinstimmung des Ruhedrucks und der Verformung
mit den Zielvorgaben wird der Durchfluss reduziert und
nach einer vorgängig definierten Zeitspanne eine wieder-
holte Kontrolle durchgeführt. Bei Erhalt des Vorspann-
drucks und der Verformung gilt der Block als vorge-
spannt.

Tendenziell zeigt die Auswertung der Verformung der
Innenschale unmittelbar nach Erreichen der Zielverfor-
mung und dem Einstellen der Vorspanninjektion eine
elastische Rückverformung, die im Wesentlichen durch
die im Spalt vorherrschende Viskositätsklasse der Suspen-
sion und des Vorlaufs gesteuert wird. 

Für die Verifikation der von den Scannern gemesse-
nen Verformungen wurden in einer vordefinierten Ver-
suchsstrecke mehrere ergänzende Messsysteme wie ein
3D-Vermessungssystem, Invar-Draht-Extensometer und
Schwingsaiten-Dehnungsmessgeber (vibrating wire strain
gauges) eingesetzt. Bild 2 zeigt den Verlauf der radialen
Verformung des Blocks 486 nach bereits erfolgter vor -
gängiger Vorfüllphase. Die nachträglich rückgerechne-
ten Messpunkte der Schwingsaiten-Dehnungsmessgeber
zeigen ein kohärentes Bild mit den Verformungsmessun-
gen. 
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3.1 Long-term measurements

The measurements of the vibrating wire strain gauge were
continued for more than twelve months to observe the
time-dependent behaviour of the lining. 

The right side of Fig. 3 shows the installation of the
 vibrating wire strain gauges before the concreting of the
lining. Eleven blocks were considered for detailed testing
and equipped with 2 × 6 of these gauges (Fig. 3 left), in or-
der to receive analysis about the short-term compressional
strain as result of the applied prestressing pressure over
time. 

3.1 Langzeitmessung

Die Messung der Schwingsaiten-Dehnungsmessgeber wur-
de in weiterer Folge über mehr als zwölf Monate zur Beob-
achtung des zeitabhängigen Verhaltens der Schale weiter-
geführt. 

In Bild 3 rechts ist die Installation eines Schwingsai-
ten-Dehnungsmessgebers vor dem Betonieren der Ausklei-
dung dargestellt. An insgesamt elf ausgewählten Blöcken
wurden jeweils 2 × 6 derartiger Messgeber (Bild 3 links)
angeordnet, um eine vergleichende Aussage über die auf-
tretenden Kurzzeitstauchungen infolge des aufgebrachten
Vorspanndrucks zu erhalten. 
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Fig. 2. Curve of prestress in block 486.
Bild 2. Verlauf der Vorspannung des Blocks 486.

Fig. 3. Cross-section and installation of the vibrating wire strain gauges.
Bild 3. Querschnitt und Installation der Schwingsaiten Dehnungsmessgeber.
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3. 2 Effect of temperature on the measurement

The continuation of measurements for more than one year
showed seasonal temperature changes and thus changes
of concrete temperature. The extent of the temperature ef-
fect on the measured strain is significant and has to be
considered as a separate component of the total strain in
order to avoid unintended misinterpretation of the tem-
perature-dependent stress losses.

For the temperature-dependent correction, the strain
measured by the vibrating wire strain gauges has to be cor-
rected for the different coefficients of expansion of con-
crete and vibrating wire and the effect of boundary condi-
tions (interaction of the working curves of concrete and
rock mass). The inner lining and the vibrating wire in the
sensor itself expand differently according to the coeffi-
cients of expansion of the materials. According to the
manufacturer’s information [10], the measured value must
be corrected as follows depending on the boundary condi-
tions. 

(1)

with:
T0 initial temperature,
T1 temperature at time of measurement,
C1 coefficient of expansion of the vibrating wire 

(12.2 · 10–6/°C),
C2 coefficient of expansion of concrete (10.0 · 10–6/°C),
F99 factor for boundary conditions.

While in the case that the concrete structure can deform
freely, only the difference of coefficients of expansion 
12.2 · 10–6 – 10.0 · 10–6 = 2.2 · 10–6 acts (F99 = 1), in the
 extreme case of fixed-ended boundary, only the coefficient
of expansion of the vibrating wire is considered with 
12.2 · 10–6 (F99 = 0).

The factor F99 to be considered for boundary condi-
tions can be calculated according to Fig. 4. The lining and
the rock mass are idealised as two springs in series with
different stiffnesses. When the temperature changes, the
springs react differently and the contact point is also dis-
placed according to the mechanics of a spring coupling.

The following initial equation is assumed:

(2)

(T T ) (C F C )korrigiert gemessen 1 0 1 99 2       

p p p (u) p p p (u)

p p p (u) p (u)
V,0 B, T B V,0 F, T F

B, T F, T F B

        
       

 

 

3.2 Einfluss der Temperatur auf die Messung

Während des Messzeitraums von mehr als einem Jahr
konnten saisonal bedingte Temperaturänderungen im
Stollen und damit auch eine Änderung der Betontempera-
tur beobachtet werden. Der Anteil des Temperatureinflus-
ses auf die gemessenen Dehnungen ist signifikant und
muss dementsprechend als gesonderter Anteil der Gesamt-
dehnung ausgewiesen werden, um ungewollte Fehlinter-
pretationen betreffend die temperaturunabhängigen Span-
nungsverluste zu vermeiden.

Für die temperaturbedingte Korrektur muss die ge-
messene Dehnung der Schwingsaiten-Dehnungsmessge-
ber aufgrund der unterschiedlichen Ausdehnungskoeffi-
zienten von Beton und Schwingsaite sowie des Einflusses
der Lagerungsbedingungen (Zusammenwirken der Ar-
beitslinie von Beton- und Gebirge) korrigiert werden. Die
Innenschale sowie die Schwingsaite im Sensor selbst deh-
nen sich entsprechend der Wärmeausdehnungskoeffizien-
ten der Materialien unterschiedlich aus. In Anlehnung an
die Herstellerangaben [10] muss der Messwert in Abhän-
gigkeit der Lagerungsbedingungen wie folgt korrigiert wer-
den 

(1)

mit:
T0 Ausgangstemperatur,
T1 Temperatur zum Messzeitpunkt,
C1 Ausdehnungskoeffizient Schwingsaite 

(12,2 · 10–6/°C),
C2 Ausdehnungskoeffizient Beton (10,0 · 10–6/°C),
F99 Faktor für die Lagerungsbedingungen.

Während im Fall der freien Verformbarkeit der Beton-
struktur sich nur die Differenz der Ausdehnungskoeffizien-
ten 12,2 · 10–6 – 10,0 · 10–6 = 2,2 · 10–6 auswirkt (F99 = 1),
so wird im anderen Extremfall, der eingespannten Lage-
rung, nur der Ausdehnungskoeffizient der Schwingsaite
mit 12,2 · 10–6 berücksichtigt (F99 = 0).

Der zu berücksichtigende Faktor F99 infolge der Lage-
rungsbedingungen und der Temperaturänderung kann ge-
mäß Bild 4 berechnet werden. Dabei werden die Ausklei-
dung und das Gebirge mit zwei unterschiedlichen steifen in
Reihe geschalteten Federn idealisiert. Bei einer Temperatur-
änderung werden sich die Federn unterschiedlich dehnen,
und zusätzlich wird sich die Kontaktstelle entsprechend der
Mechanik einer Reihenschaltung verschieben.

(T T ) (C F C )korrigiert gemessen 1 0 1 99 2       

Fig. 4. Spring model for the investiga-
tion of the temperature effect on con-
crete ring and rock mass
Bild 4. Federmodell zur Untersuchung
des Temperatureinflusses auf Betonring
und Gebirge
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When the pressure differences are rewritten, this gives:

(3)

Under the assumption that the temperature expansion in
the rock mass is proportional to the temperature expan-
sion of the concrete (εF,ΔT = κ · εB,ΔT), this gives: 

(4)

Under assumption of the condition εB,ΔT = ΔT · C2 the fol-
lowing then applies:

(5)

The actually occurring concrete expansion as a result of
the radial deformation u corresponds to the last part of
equation 1 and thus we obtain: 

(6)

(7)

with:
EB

* gradient of the working curve of the inner lining,
EF

* gradient of the working curve of the rock mass,
eB,ΔT strain of the inner lining as a result of temperature

change αTB × ΔT,
eF,ΔT strain of the rock mass as a result of temperature

change αTF × ΔT,
eu strain u/r resulting from displacement of the contact

point due to temperature change and support condi-
tions,

F
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k factor to consider the rock mass stain resulting from
temperature change as a function of concrete strain.

Seeber [1] recommends the value 1/3 for k. Due to the lin-
ing thickness of about 60 to 75 cm and the additional iso-
lation by the waterproofing membrane (altogether approx.
40 mm), the assumption is made as an approximation that
the rock mass strain resulting from temperature change is
less effective. So the strain change in the rock mass result-
ing from temperature change can be set to zero
(εF,ΔT = αFT ΔT = 0) as a simplification. 

The value F99 describes the proportional strain of the
inner lining resulting from temperature with sliding sup-
port eb,u in relationship with the total strain εb,ΔT = αB ΔT.
In case E*B << E*F the displacement of contact point is 0,
resulting in F99 = 0. In contrast, if E*B > E*F, the displace-
ment of the contact point is dominant, which results in
F99 = 1.

Fig.  5 shows the back-calculated loss of prestress
based on the temperature-compensated strain change in
the inner lining over a period of more than one year until
shortly before watering up. The decay of prestressing pres-
sure until watering up is just under 10 % according to this
back-calculation from the measured strains. The calculat-
ed loss of prestressing pressure according to structural cal-
culation according to the structural analyses of Seeber [1],
extended with the concrete model of Bazant [11] is 30 %. 

4 Discussion

The evaluation of the long-term deformation shows that
the measured temperature-compensated strain change is
very low as a function over time. This behaviour can be in-
terpreted in two ways:

eF,ΔT Dehnung des Gebirges infolge Temperaturänderung
αTF × ΔT,

eu Dehnung u/r infolge Verschiebung der Kontaktstelle
wegen Temperaturänderung und Lagerungsbedin-
gungen,

k Faktor für die Berücksichtigung der Gebirgsdeh-
nung infolge Temperaturänderung in Funktion der
Betondehnung.

Seeber [1] empfiehlt für k den Wert 1/3. Aufgrund der
 Schalenstärke von rund 60 bis 75 cm und der zusätzlichen
Isolierung durch den Abdichtungsträger (insgesamt ca.
40 mm), wird als Näherung von einer untergeordnet wirk-
samen Gebirgsdehnung infolge Temperaturänderung aus-
gegangen. Somit kann vereinfacht die Dehnungsänderung
des Gebirges infolge Temperaturänderung zu null
(εF,ΔT = αFT ΔT = 0) gesetzt werden. 

Der Wert F99 beschreibt den Anteil der Dehnung der
Innenschale infolge Temperatur bei verschieblicher Lage-
rung εb,u im Verhältnis zur Gesamtdehnung εb,ΔT = αB ΔT.
Im Falle E*B << E*F nimmt die Kontaktstellenverformung
auf 0 ab, und es ergibt sich F99 = 0. Im Gegensatz dazu gilt
bei E*B > E*F, dass die Kontaktstellenverformung domi-
niert, und in diesem Fall ergibt sich F99 = 1.

Bild 5 zeigt den zeitlichen Verlauf des auf Grundlage
der temperaturkompensierten Dehnungsänderung rückge-
rechneten Vorspannungsverlusts der Innenschale über ei-
nen Zeitraum von über einem Jahr bis kurz vor der Erstbe-
füllung. Der Abfall der Vorspannung beträgt bis zur Erstbe-
füllung entsprechend dieser Rückrechnung auf Grundlage
der gemessenen Dehnungen knapp 10 %. Der berechnete
Vorspannverlust laut statischer Berechnung unter der Be-
rücksichtigung des Modell von Seeber [1], erweitert mit dem
Betonmodell von Bazant [11] beträgt 30 %. 
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Bild 5. Entwicklung der Vorspannung – Bay 62.
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– The long-term behaviour resulting from creep in the rock
mass and resulting from creep and shrinkage in the inner
lining is very similar, so that no deformation and change
of position of the composite structure inner lining/rock
mass occurs and thus results in no measurable strain
change in the concrete. This behaviour can best be de-
scribed as relaxation. No statements are possible about
the prestress existing in the gap or about the tangential
compression stress in the inner lining on the basis of the
observations and measurements that were made. 

– The geometry and deformational properties of the con-
crete inner lining are similar in all blocks, in which the
vibrating wire strain gauges were installed. The sur-
rounding rock mass on the other hand shows consider-
able differences of the ERM modulus (between 10 and
30 GPa). This difference of stiffness must have an effect
on the creep behaviour in the rock mass. That fact that
nevertheless all the vibrating wire strain gauges show on-
ly slight falls permits the conclusion that the long-term
losses of the inner lining are considerably lower than
would be expected from the calculation (B3 model
Bazant [11]). 

One possible explanation for this could be that the level of
the tangentially acting compressional stresses in the inner
lining at approx. 15 to 20 MPa is far less than the real com-
pression strength of 45 to 55 MPa of the concrete [9] and
the creep behaviour is also less pronounced at such com-
paratively low loadings.

4 Diskussion

Die Auswertung der Langzeitverformung zeigt, dass die ge-
messene temperaturkompensierte Dehnungsänderung als
Funktion der Zeit sehr gering ausfällt. Dieses Verhalten
kann auf zwei Arten interpretiert werden:
– Das Langzeitverhalten infolge Kriechens des Gebirges

und infolge des Kriechens und Schwindens der Innen-
schale ist sehr ähnlich, sodass keine Verformung und
Lageänderung der Verbundstruktur Innenschale/Gebir-
ge eintritt und somit keine messbaren Dehnungsände-
rungen im Beton auftreten. Das Verhalten kann am
ehesten als Relaxation beschrieben werden. Aussagen
über die vorhandene Vorspannung im Spalt bzw. über
die tangentiale Druckspannung in der Innenschale sind
auf Grundlage der getätigten Beobachtungen und Mes-
sungen nicht möglich. 

– Die Geometrie und die Verformungseigenschaft der Be -
toninnenschale sind bei allen Blöcken, in denen Schwing-
saiten-Dehnungsmessgeber eingebaut wurden, ähnlich.
Das umgebende Gebirge hingegen weist deutliche Unter-
schiede des ERM-Moduls (zwischen 10 und 30 GPa) auf.
Diese unterschiedliche Steifigkeit müsste sich auch auf
das Kriechverhalten im Gebirge auswirken. Dass trotz-
dem bei allen Schwingsaiten-Dehnungsmessgebern die
temperaturkompensierte Dehnung nur geringe Abfälle
zeigt, lässt auch den Schluss zu, dass die Langzeitverluste
der Innenschale deutlich geringer sind, als laut Berech-
nung (B3-Modell Bazant [11]) zu erwarten war. 
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Which of these two interpretations is actually correct,
or whether the losses are due to a combination of these
two processes, can only be determined when the decay in
the tangential concrete stress is also known. This was not,
however, the case. Despite this, the presumption seems
justified that the calculated loss of prestress resulting from
creep and shrinkage tends to be overestimated and this
could be a chance for an optimisation of prestressed unre-
inforced concrete linings, considering the experience from
the NTFP. 
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Eine mögliche Begründung dafür könnte darin liegen,
dass das Spannungsniveau der tangential wirkenden
Druckspannung in der Innenschale mit ca. 15 bis
20 MPa weit unter den realen Druckfestigkeiten von 45
bis 55 MPa [9] liegen und bei solchen vergleichsweise ge-
ringen Beanspruchungen auch das Kriechverhalten we-
niger ausgeprägt ist.

Welche der beiden Interpretationen eher zutrifft, bzw ob
die Verluste durch eine Kombination der beiden Prozesse
begründet sind, kann nur dann festgestellt werden, wenn
auch der Abfall in der tangentialen Betondruckspannung
bekannt ist. Dies war aber nicht der Fall. Trotzdem scheint
die Vemutung berechtigt, dass die rechnerisch ermittelten
Vorspannverluste infolge Kriechens und Schwindens ten-
denziell überschätzt werden und dadurch möglicherweise
eine Optimierung von vorgespannten unbewehrten Innen-
schalen unter Berücksichtigung der Erfahrungen des
NTFP möglich ist.
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