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MITTEILUNGEN der Schwei zeri schen Gesellschaft für Boden- und Felsmechanik 

N° 105 
PUBL ICATION de la Société Suisse de Mécanique des Sols et d es Roches · 

Herbsttagung 1981, 6. November, Bern - Session d'automne 1981, 6 novembre, Berne 

X. lnternationale Konferenz für Bodenmechanik und Grundbau 
Bodenmechanische und fundationstechnische Themen 
Von Felix Bucher, lnstitut für Grundbau und Bodenmechanik, ETH Zürich 

In diesem Jahr hat vom 15. bis 19. Juni die lnternationale 
Konferenz für Bodenmechanik und Grundbau in Stockholm 
stattgefunden. Es war die X. Konferenz in der Reihe der inter
nationalen Kongresse für Bodenmechanik und Grundbau, 
welche im Jahre 1936 in Cambridge ihren Anfang nahm und 
seit 1953 - dem III. Kongress in Zürich - alle 4 Jahre fort
gesetzt wurde (vgl. Tabelle 1). 

l Cambridge 1936 

li Rotterdam 1948 

111 Zürich 1953 

IV London 1957 

v Paris 1961 

V l Montreal 1965 

V li Mexico 1969 

V l ll  Mos ka u 1973 

IX Tokyo 1977 

x Stockholm 1981 

Tabelle 1: Übersicht über die bisherigen internationalen Konjeren:en 

jür Bodenmechanik un d Grundbau mit Ort un d Zeit d er Konjeren�. 

Die X. Konferenz in Stockholm hatte zum Ziel, den in Boden
mechanik und im Grundbau tãtigen lngenieuren und Wissen
schaftlern einen Erfahrungsaustausch zu ermõglichen. Neue 
ldeen und Errungenschaften sollten prãsentiert und Erfahrun
gen und lnformationen weitergegeben werden kõnnen. Dazu 
waren im Programm der Konferenz recht umfassend 12 
Themen ausgeschrieben worden, zu denen schriftliche Beitrãge 
eingereicht werden konnten. Es wurde ausgiebig davon 
Gebrauch gemacht, wurden doch 500 Beitrãge eingereicht, die 
in drei Kongressbãnden auf 2500 Seiten publiziert wurden [1]. 
In einem vierten, heute noch nicht erschienenen Band werden 
die zusammenfassenden Berichte und die Diskussionsbeitrãge 
verõffentlicht werden. 

Die 12 Themen und die Anzahl der Beitrãge zu den einzelnen 
Themen gehen aus Tabelle 2 hervor. 

Insgesamt stammen 9 Beitrãge aus der Schweiz. lhre Zu
ordnung zu den Themen ist in Tabelle 2 mit den Werten in 
Klammern angegeben, und das vorliegende Heft des SGBF 
enthãlt Sonderdrücke aller 9 Beitrãge. 

Betreffend die Auswahl der Themen für die X. Konferenz in 
Stockholm fãllt auf, dass eine Reihe von Themen bereits in der 
I. Internationalen Konferenz vor 45 Jahren und in den meisten 

Themen Beitriige 

1 Voraussage und Verhalten 51 

2 Tunnel in Lockergestein 19 (2) 

3 Grundwasser und Sickerstromung 29 

4 Laborversuche 64 

5 Zusammenwirken von Boden und 
Bauwerk 58 (1) 

6 Umweltschutz (einschl. Deponien) 21 

7 Prospektion und Probennahme 38 

8 Pfahlfundationen 63 (1) 

9 Erhaltung und Sanierung von 
Baudenkmiilern 29 (1) 

10 Bodendynamik 32 (1) 

11 Boschungsstabil ita t 49 (3) 

12 Verbesserung von Boden 46 

Tahelle 2: L'!>ersichr ü/Jer die f..'onjeren�rhe111en und Anzahl der Bei
rrüge. Beirnige aus der Sclnrei: in A'la111111em. 

der nachfolgenden Konferenzen immer wieder behandelt 
wurden. Doch offensichtlich sind diese Themen immer noch 
beliebt, haben sie doch sehr viele Beitrãge erhalten. Es sind dies 
etwa die Themen (4) Laborversuche, (8) Pfahlfundationen und 
(11) Bõschungsstabilitãt. Andererseits wurden aber auch zwei 
Themen aufgenommen, die erst in unserer heutigen Zeit 
besonders aktuell geworden sind. 

Dies ist einmal Thema (6) Umweltschutz einschliesslich 
Deponien. Zu diesem Thema wurde von Sembenelli und 
Ueshita ein ausgezeichneter "state-of-the-art" -Bericht abge
fasst [2]. Darin findet man die ganze Fülle von geotechnischen 
Aufgaben in einer systematischen Gliederung, wie sie aus 
Tabelle 3 hervorgeht. Ebenso werden dort viele instruktive 
praktische Beispiele wie auch ein umfassendes Literaturver
zeichnis gegeben. 

Der Beitrag der Geotechnik an den Umweltschutz, z.B. bei der 
Lõsung von Deponieproblemen, der Verwendung von Abfall
produkten als Baustoffe, usw. wird durch 21 Publikationen mit 
Beispielen aus allen fünf Erdteilen recht deutlich illustriert und 
diese veranschaulichen im weiteren, dass die heutigen rechneri
schen und experimentellen Methoden der Bodenmechanik z.T. 
nicht genügen und auf die neuen Problemstellungen auszu
richten sind. Als Beispiel sei ein Beitrag zu (G) Deponien im 



A Verbesserung von Boden und Wiederverwendung 
von Abfallprodukten 

B Materialentnahmen an der Oberfliiche 

C Materialentnahmen aus dem Untergrund 

D Deponien an der Oberfliiche 

E Flüssigkeitsentnahme aus dem Untergrund 

F Flüssigkeitsspeicher an der Oberfliiche 

G Deponien im Untergrund 

H Umweltprobleme der Stiidte 

Ta bel/e 3: Gliederung für geotechnische Aufgaben i m Zusammenhang 
mit dem Umweltschutz. 

l 

Fig. l: Schematischer Schnitt durch Tunnel und vertikale Bohrung 
mit Behiilter für radioaktive Abfiil/e (C). Verfüllung des Tunne/s 
mit Sand/Bentonit Mischung (/), Verfüllung der Bohrung um den 
Behiilter mit hochverdichtetem Bentonit (//). 

Fig. 2: Situation der Altstadt von Stock
holm mit auf tragfiihigem Grund fundier
ten Bauten (Kern) und auf Auffüllungen 
fundierten Bauten (Uferzonen). 

2 

Untergrund, der von Pusch [3] eingereicht wurde, erwahnt. Die 
in diesem Beitrag beschriebenen Untersuchungen an hochver
dichtetem Bentonit stehen im Zusammenhang mit den Arbeiten 
für das schwedische Konzept der Endlagerung radioaktiver 
Abfalle (siehe Fig. 1). Die interessanten Ergebnisse der Unter
suchungen zeigen, wie die Bodenmechanik - etwa bei der 
Eignungsprüfung von Verfüllmaterialien - mit neuen Pro
blemstellungen konfrontiert wird. 

Andererseits stellt Thema (9) Erhaltung und Sanierung von 
Stadten und Baudenkmalern ein Novum an einer internatio
nalen Konferenz für Bodenmechanik und Grundbau dar. 
Grundlegende Gedanken und eine gu te Auswahl von Beispielen 
besonders zur Unterfangung von Bauwerken enthalt der "state
ot-the-art"-Hericht von Smoltcyk [4]. Die 29 Publikationen,  
die zu diesem Thema eingereicht wurden, behandeln neben 
vielen international bekannten Baudenkmalern auch die Kathe
drale St. Pierre von Genf in einem Beitrag von Comte und 
Stencek [5]. Das unmittelbare Beispiel war aber die Altstadt von 
Stockholm, der zwei Publikationen [6, 7] und eine technische 
Besichtigung gewidmet waren. In der Situation (Fig. 2) ist dar
gestellt, dass nur der Kern der Altstadt auf einer glazialen 
Ablagerung (Esker) und somit auf tragfahigem Grund fundiert 
ist. Die vorgelagerten, spater erstellten Gebaude wurden mittels 
Holzrosten und Holzpfahlen in Auffüllmaterialien gegründet, 
wie dies der Schnitt in Fig. 3 zeigt. Langandauernde Setzungen 
der Auffüllmaterialien (2-8 mm/ Jahr) und ein Absinken des 
Grundwasserspiegels infolge der Hebung Skandinaviens nach 
der Eiszeit (1.3 m in den letzten 300 Jahren) haben zu umfang
reichen Schaden an den Gebauden geführt. In Fig. 4 ist ein 
Detail davon zu sehen. Mit grossen finanziellen und technischen 
Anstrengungen wird versucht, die Altstadt Stockholms zu 
retten. Die Fundationen von etwa 60 Bauten wurden bereits 
saniert, doch sind weitere 120 Gebaude gefahrdet und müssen 
unterfangen werden. Mit verschiedenen Unterfangungs- und 
Pfahlsystemen wurden Erfahrungen gesammelt, die bei ahn
lichen Aufgaben beigezogen werden konnen. Infolge der zuneh
menden Wertschatzung alter und historischer Bauten und 
Baudenkmalern werden solche Aufgaben auch bei uns noch 
vermehrt auf die Geotechnik zukommen. 

Wenn nun im folgenden Einzelaspekte aus den Beitragen zur 
X. Internationalen Konferenz erwahnt werden sollen, muss die 
Auswahl - in Anbetracht der Menge der Beitrage - recht will
kürlich erfolgen und beschrankt sich im wesentlichen auf j e eine 
Weiterentwicklung auf dem Gebiet der Labor- und der Modell
versuchstechnik. 
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Severe and uneven 
settlement creates 
horlzontal forces 
whlch can cause 

horlzontal movements 

Comblned settlement 
and horlzontal 
movement In Ihe lili 

1-'Yg. 4: Detail von Setzungsschiiden an einem Gebiiude der 
Altstadt von Stockholm im Uebergang vom tragfiihigen 
Baugrund zur Uferzone. 

Im konventionellen Oedometerversueh wird bekanntlieh die 
vertikale Belastung in Lastinkrementen (IL-Versueh) aufge
braeht. Dies hat zur Folge, dass im Lastsetzungsdiagramm nur 
einzelne Punkte bekannt sind, der Verlauf dazwisehen jedoeh 
interpoliert werden muss. Demgegenüber sehlagen Janbu, 
Tokheim und Senneset [8] in ihrem Beitrag vor, die Last in 
Oedometerversuehen kontinuierlieh (CL-Versueh) z u steigern. 
Das für ihre Versuehe verwendete Geriit ist in Fig. 5 gezeigt. Es 
besteht aus einer Oedometerzelle (F = 20 em', H = 2 em), di e 
nur naeh oben drainiert ist. Unten an der Probe wird wiihrend 
dem Versueh die Porenwasserspannung gemessen. Die Last 
wird elektromeehaniseh aufgebraeht, und der Vorsehub wird im 
Bereieh von 0.0022 mm/min bis 0.18 mm/min so variiert, dass 

Fig. 3: Typischer Schnitt der 
Altstadt von Stockholm in der 
Uferzone mit vertikalen und 
horizontalen Verschiebungen. 

Fig. 5: Oedometer für kontinuierliche Laststeigerung 
(CL- Versuch). 

der Porenwasserdruek unten an der Probe immer in einem 
konstanten Verhiiltnis zur Normalspannung in der Probe steht. 
Wiihrend dem Versueh werden die Last, die Deformation der 
Probe und die Porenwasserspannung elektroniseh gemessen. 
Aus den gespeieherten Werten kann die mittlere effektive Nor
malspannung au f der Probe a', der Deformationsmodul M, der 
Konsolidationskoeffizient ev und die Deformationsrate 8 über 
den gesamten Versuehsverlauf bereehnet und aufgezeiehnet 
werden (Fig. 6). Der CL-Oedometerversueh hat zwei bedeu
tende Vorteile gegenüber dem IL-Versueh. Einmal wird der 
Verlauf der Zusammendrüekungskurve, wie Fig. 6 zeigt, 
lüekenlos erfasst, und damit liisst sich der Versuch, 
insbesondere aueh bezüglieh einer allfiilligen Überkonsolida
tion, besser auswerten. Der zweite und vielleieht noeh wiehti
gere Vorteil ist, dass die Versuehsdauer stark abgekürzt wird. 
Ein CL-Versueh kann etwa in einem halben Tag durehgeführt 
werden, wiihrend d er konventionelle IL-Versueh bei Bela
stungsintervallen von 24 h etwa eine Woehe dauert. Die kürzere 
Versuehsdauer wirkt sieh aueh günstig auf die Kosten des Ver
suehes aus. 

Der Vorsehlag, vom konventionellen Oedometerversueh abzu
kommen, ist nieht neu. Vor rund 10 Jahren wurde bereits ein 
deformationsgesteuerter Oedometerversueh (CRS-Versueh) 
vorgesehlagen, der d em CL-Oedometerversueh iihnlieh ist [9], 
sieh jedoeh noeh wenig verbreitet hat. Janbu et al. zeigen mit 
ihrem Artikel jedoeh deutlieh, dass von der apparativen und 
von der theoretisehen Sei te h er di e Vorteile des CL-Versuehes 
ausgenützt werden konnen und aueh sollten. 
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Fig. 6: Ergebnisse eines CL-Oedometerversuches in Abhiingigkeit 
der effektiven vertikalen Belastung. 

In mehreren Beitrãgen zur X. Internationalen Konferenz 
wurden Resu!tate von Modellversuchen beschrieben, die den 
Fortschritt der Modellversuchstechnik in den letzten Jahren 
dokumentieren. Dieser Fortschritt ist der Einführung der Zen
trifugenmodelle in der Bodenmechanik zu verdanken, mit 
denen die Áhnlichkeitsbedingungen bedeutend besser erfüllt 
werden kbnnen. Tabelle 4 zeigt dies für das Beispiel von 
Modellankerplatten (Fig. 7) . Werden solche Ankerplatten in 
einem konventionellen Modell auf ihren Ausreisswiderstand 
geprüft, sind bloss 4 Áhnlichkeitsbedingungen erfüllt. Ver
grôssert man hingegen im Modellversuch die Beschleunigung 
um den Massstabsfaktor n gegenüber der Erdbeschleunigung, 
kõnnen insgesamt 7 von 8 Bedingungen erfüllt werden. Für die 
Erhõhung der Beschleunigung wird das Modell an einer Zentri
fuge montiert, und die Versuche am Modell werden durchge
führt, wãhrend dieses mit einer Geschwindigkeit von z.B. 
300 km/h rotiert. In Fig. 8 ist als Beispiel die Zentrifuge der 
Dãnischen lngenieurakademie mit dem Behãlter für die Auf
nahme des Modells abgebildet. Üblicherweise werden Modell
massstãbe von etwa 60-100 verwendet. Anspruchsvoll ist vor 
allem die Messtechnik, für die z.B. speziell kleine Druckdosen 
entwickelt werden mussten. Für den Fali der Ankerplatten sind 
die Resultate aus den Untersuchungen von Ovesen [11] für hori
zontale oder geneigte Ankerplatten in Fig. 9 gegeben. (Die 
Resultate für vertikale Ankerplatten sind berechnet und 
stammen nicht aus Zentrifugenmodellversuchen). In Fig. 10 
sind Versuchsresultate für horizontale Ankerplatten mit theore
tischen Werten verglichen. Von vier Theorien [12, 13, 14, 15 ] 
scheint jene von Meyerhof mit den Modellversuchen - bei 
einer Abweichung von ca. 150Jo - am besten übereinzu
stimmen. 
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Fig. 7: a) Geneigte Ankerplatte, b) Bezeichnungen bei 
quadratischer und runder Platte. 
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Tabelle4 

KONVENTI ONELLES 
MODELL 
MASSSTAB 1 :n 
BESCHLEUN I GUNG g 

H/Be llhnlieh 

0 llhnlieh 

e llhnlieh 

$� llhnlieh 

a e ni eh t 
y·H/n llhnlieh 

a ni eh t ___li_ r H/n llhnlieh 

E ni eh t ___li_ y·H/n llhnlieh 

d ni eh t ___Ji H/n llhnlieh 

ZENTR I FUGEN-
MODELL 
MASSSTAB l :n 
BESCHLEUNIGUNG ng 

H/Be llhnlieh 

0 llhnlieh 

e llhnlieh 

$� llhnlieh 

a 
yn·�/n llhnlieh 

a � llhnlich 

E :yn:ibn llhnlieh 

� ni eh t 
H/n llhnlieh 

Ahnlichkeitsbedingungen bei konventionellem Mode/1 und Zentrifu
genmode/1. Bezeichnungen gemiiss Fig. 7; e: Porenzifjer, y: Raum
gewicht, <l>ll: Winkel der inneren Reibung, ac: Kohiision, ag: Korn

jestigkeit, E g: E!astizitiitsmodul des Kom materia/s, d g: mittlerer Korn

durchmesser. 

Fig. 8: Zentrifuge der Diinischen lngenieurakademie [10]. 
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Fig. 9: Versuchsresultate von Zentrifugenmodel/versuchen an horizon
talen und geneigten Ankerplatten in der Form des dimensionslosen 
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lndicate uplift capacity factors from formula ( 2) 

----- IP = 40" } 
---- IP = 30" 

Uplift capacity factors from theories 
by various authors 
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l 8 8 8 8 
6 6 6 6 ," " f,/ 4 4 4 4 
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o 2 3 o 2 3 o 2 3 o 2 3 

a) Balla (1961) b) Matsuo (1968) e) Meyerhof ( 1968) d) Vesié ( 1971) 

Fig. l 0: Vergleich der Ergebnisse der Zentrifugenmodellversuche 
mit theoretischen Werten. 

e 
Tunnel lining 

�H l : : : : : : 
M 

Fig. 11: Stabilitiit d er Ortsbrust und des anschliessend nicht aus
gebauten Tunne/querschnittes in weichem tonigem Untergrund, 
mit und ohne Drucklufthaltung. 

Zwei weitere Untersuchungen mit der Zentrifugenmodelltech
nik betreffen den Tunnelbau. In einem Beitrag [16] wurde die 
Stabilitãt der Ortsbrust und des anschliessend nicht ausge
bauten Tunnelquerschnittes untersucht. Die Untersuchung 
wurde durchgeführt für einen weichen tonigen Untergrund und 
für die Fãlle mit und ohne Drucklufthaltung (Fig. 11). Die 
Ergebnisse der Versuche haben Werte, wie sie z.B. von Broms 
und Bennermark [ 17] bekannt sind, bestãtigt und sie für ab
weichende geometrische Bedingungen in Funktion von C;o 
und P /D gemãss Figur 12 ergãnzt. Ein ãhnlicher Beitrag [18] 
befasst sich mit den Oberflãchensetzungen wie sie sich beim 
Bau eines Tunnels über dessen Scheitel einstellen konnen 
(Fig. 13). 
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Fig. 13: Jdealisierter Tunnel im Bauzustand mit Setzungsmulde 
an der Oberjliiche über dem Tunnel. 

Zwei weitere Beitrãge sind der Untersuchung von Bóschungs
stabilitãtsproblemen mittels Zentrifugenmodellen gewidmet 
[19, 20]. Wãhrend dem Rotieren des Modelles ist es móglich, 
die Verschiebungen und Bruchbilder im Modell mit Photos 
oder Filmen festzuhalten. Als Beispiel dazu zeigt Fig. 14 einen 
Bóschungsbruch, wie er sich in einem Zentrifugenmodell aus
gebildet hat. In zwei weiteren Beitrãgen wurden horizontal 
belastete Pfãhle behandelt [21, 22] un d in j e ei n em wurden 
Schachtbauweisen [23] und flach gegründete "offshore" Bau
werke [24] untersucht. Gesamthaft gesehen bedeutet die Zentri
fugenmodelltechnik zweifellos einen echten Fortschritt für die 
Bodenmechanik. Verschiedene Belastungszustãnde infolge 
Eigengewicht (Konsolidation), statischer, zyklischer und dyna
mischer Lasten inkl. der Simulation von Erdbebenbelastungen 
kónnen untersucht werden, und alle wichtigen Gróssen wie Ver
schiebungen, Erd- und Porenwasserdrücke kónnen gemessen 
werden. Zudem kónnen mit Filmaufnahmen die Zustãnde 
wãhrend und insbesondere auch nach einem Bruchvorgang 
festgehalten werden. Die Bedeutung der Zentrifugenmodell
technik für die Bodenmechanik ist heute bestimmt erkannt. 
Dies drückt sich auch dadurch aus, dass die Internationale 
Gesellschaft für Bodenmechanik und Grundbau an ihrer 
Tagung in Stockholm eine spezielle Arbeitsgruppe für die 
Weiterentwicklung dieser vielversprechenden Modelltechnik 
eingesetzt hat. 
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Fig. 14: Photographische Aufnahme eines Boschungsbruches in 
einem Zentrifugenmodel/ [20] . 
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Bodendynamische Problemstellungen 
Von Dr. J. Studer, Zürich 

EINLEITUNG 

Zum Tagungsthema 10, das der Bodendynamik gewidmet war, 
sind total 32 Beitrãge aus 13 Lãndern eingereicht worden. Am 
meisten, nãmlich 8 Beitrãge, stammten aus der Bundesrepublik 
Deutschland, gefolgt von den USA mit 5 und Frankreich mit 
4 Beitrãgen. 

U m eine bessere Gliederung als in Tokyo zu erzielen, hatten die 
eingereichten Beitrãge 4 thematischen Gruppen zu entsprechen. 
Dies waren: 

l) Ermittlung dynamischer Bodenkennziffern 
(5 Beitrãge). 

2) Entwurf von Maschinenfundamenten (9 Beitrãge). 

3) Schãden infolge von Erschütterungen und Schutz von 
Gebãuden (2 Beitrãge). 

4) Einfluss dynamischer Lasten auf Festigkeits- und Deforma-
tionseigenschaften der Bóden (17 Beitrãge). 

Mit wenigen Ausnahmen entsprachen die eingereichten Arbei
ten den 4 Themenkreisen. Leider sind die Beitrãge in den 
Proceedings nicht thematisch, sondern alphabetisch nach 
Autoren geordnet, so dass die Übersicht wieder verlorenge
gangen ist. 
Besonders erwãhnen móchte i eh d en von P ro f. R. V. Whitman 
und Prof. K. Ishihara verfassten "General Report", der gleich
zeitig einen ausgezeichneten "State of the Art Report" dar
stellt. 

Wegen der vorgeschriebenen Themenstellung wurden nur 
wenige Arbeiten im Zusammenhang mit Problemen des Erd
bebeningenieurwesens oder der Offshoretechnik eingereicht. In 
diesen beiden Gebieten findet die Bodendynamik heute die 
breiteste Anwendung. Beide Disziplinen werden auch an 
eigenen Konferenzen behandelt. So sind seit der letzten Welt
konferenz in Tokyo neben vielen regionalen Tagungen nament
lich folgende, für die Entwicklung der Bodendynamik bedeu
tende, Veranstaltungen durchgeführt worden: 
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Earthquake Engineering an d Soi! Dynamics 

Proc. o f Am. Soe. o f Civil Engs., Geotechnical Engineering 
Division Speciality Conference, 
Pasadena, Calif., June 1978, 3 Bde. 

Sixth European Conj. an Earthquake Engineering 

Herausgeber: Yugoslav Association for Earthquake 
Engineering, 
Dubrovnik, 18. - 22.9.1978, 6 Bde. 

2nd In t. Conj. an Microzonation 

San Francisco, Calif., Nov. - Dec. 1978, 3 Bde. 
Herausgeber: Univ. Washington, Seattle, Wash. 

2nd U. S. National Conj. an Earthquake Engineering 

Stanford U niversity, Calif., 
Aug. 1979, Earthquake Engineering Research Inst. 

2nd In t. Conj. o n the Behaviour o j Ojjshore Structures 

London, England, August 1979, 3 Bde. 
Herausgeber: BHRA Fluid Engineering, Cranfield, U.K. 

Structural Mechanics in Reactor Technology (SMIRT) 

Proceedings of SMIRT 1977 San Francisco, 
1979 Berlin. Vol. K. North-Holland Publishing Company. 

Soi/s Under Cyclic and Transient Loading 

Swansea, Wales, Jan. 1980. 
Proceedings Univ. College of Swansea, U.K. 

7th World Conj. Earthquake Engineering 

lstanbul, Turkey, Sept. 1980, 10 Bde. 

Recent Advances in Geotechnical Earthquake Engineering 
and Soi! Dynamics 

S t. Louis, Missouri, USA, April - Mai 1981, 3 Bde. 
Herausgeber: Univ. Missouri Rolla. 

Die Proceedings dieser Konferenzen wie auch verschiedene 
Zeitschriften, namentlich das Journal of the Geotechnical Engi
neering Division; ASCE stellen den Stand der Technik in der 
Bodendynamik am besten dar. 

Durch die Wahl abstrakter Themenstellungen ist es in 
Stockholm gelungen, sich au f grundsãtzliche Aspekte des dyna
mischen Verhaltens von Bóden zu beschrãnken. Allerdings hat 
dadurch die Behandlung des Tagungsthemas Bodendynamik 
zum Teil einen etwas akademischen Charakter erhalten. 

Im folgenden móchte ich auf jeden der vier Themenkreise kurz 
eintreten und dabei einen oder zwei Beitrãge speziell heraus
heben. 

ERMITTLUNG DYNAMISCHER BODENKENNZIFFERN 

Zur Ermittlung dynamischer Bodenkennziffern werden heute 
sowohl Feld- wie Laborversuche angewandt. Bereits 1970 haben 
Hardin und Drnevich in einem umfangreichen Laborversuchs
programm nachgewiesen, dass die dynamischen Bodenkenn
ziffern im bei Erdbeben und in der Offshoretechnik interes
sierenden Frequenzbereich - (Bruchteilen von Hertz bis zu 
wenigen Hertz)- primãr von der Dehnung abhãngen [Lit. 1). 
Zeiteffekte sind in diesem Frequenzbereich von sekundãrer 
Bedeutung. 



Der interessierende Dehnungsbereich beginnt bei etwa 10-4 OJo 
Dehnung. Diese kleinsten Dehnungen entsprechen der Be
anspruchung bei seismischer Prospektion und dem unteren 
Beanspruchungsbereich bei Maschinenfundationen. Bei starken 
Erdbeben treten Dehnungen im Boden bis zu Bruchteilen von 
einem Prozent auf. Infolge Waffenwirkungen kónnen in der 
Nahe der Explosionsstelle Dehnungen von einigen Prozenten 
erreicht werden. Die Spanne der interessierenden Dehnungen 
betragt 4 bis 5 Dekaden. Leider kann mit keinem heute 
bekannten Einzelversuch der ganze interessierende Dehnungs
bereich erfasst werden. 

Es hat sich eingebürgert, im kleinen Dehnungsbereich die 
Bodenkennziffern au f Grund der Wellenausbreitungsgeschwin
digkeit zu bestimmen. Als Feldversuch haben sich die Cross
hole-Seismik un d als Laborversuch der Resonant-Column-Tes t 
durchgesetzt. Beide Versuche haben heute einen bestimmten 
Entwicklungsstand erreicht und die Versuche werden sowohl in 
kommerziellen Labors wie auch an Hochschulen durchgeführt. 
Allerdings erfordern Durchführung wie Auswertung immer 
noch grosse Erfahrung, so dass solche Untersuchungen nur von 
erfahrenen Institutionen erfolgreich ausgeführt werden 
kónnen. 

Beim Crosshole-Versuch wird di e Scherwellenausbreitungs
geschwindigkeit in horizontaler Richtung zwischen zwei und 
mehr Bohrlóchern gemessen [Fig. 1]. Die Welle wird in einem 
weiteren speziellen Bohrloch erzeugt. Der Abstand zwischen 
den Bohrlo�.-;Jern betragt bei homogenen Verhaltnissen maximal 
30 m, bei heterogenen Verhaltnissen weniger, allgemein etwa 6 
bis 10 m. Die Lócher sind, wenn nótig, mit einer PVC-Ver
kleidung zu versehen und die HohlrL:.1me sind auszuinjizieren. 
Dies ist besonders wichtig, um eine einwandfreie Übertragung 
der Signale zu gewahrleisten. Hoar und Stokoe haben 1978 die 
Versuchsmethodik im Detail beschrieben [Li t. 2]. 

Bohrung für Geophon Geophon 

Erschüt\erungs- Bohrung N r. 1 Bohrung N r 2 

/ 7/ 7 7/ 111 f777 7 / 7 7 / 7 7 7/ 7// / 7 7 7 7 

quelle 

E Oberfléiche tr 
_u-5710m -- 10.,30m -

Mess-Lage 

Fig. 1: Crosshole-Seismik, Prinzipskizze 

In der Anfangszeit der Crosshole-Seismik wurden nur die Auf
nehmerlócher bis zur endgültigen Tiefe abgeteuft und endgültig 
verrohrt. Das Erregerbohrloch wurde nur bis zur Kote des 
ersten Versuches abgesenkt und anschliessend die erste Messung 
durchgeführt. Zur Erzeugung der Scherwellen diente meistens 
ein SPT-Kon us oder ein ahnliches Gerat. Di ese klassische 
Methode hat zwei Nachteile. Erstens muss für jede Versuchs
tiefe der Bohrvorgang unterbrochen werden, was zu langeren 
Zeitunterbrüchen und hóheren Bohrkosten führt. Zweitens ist 
es bei dieser Methode relativ schwierig, den Einsatzpunkt der 
Scherwelle - und nur dieser interessiert - zu erkennen. Um 
einigermassen eindcutig den Einsatzpunkt zu ermitteln [Fig. 2], 
ist ein recht kostspieliges Signal-Enhancement-Gerat unum
ganglich. 
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Fig. 2: Typisches Messdiagramm eines Crosshole- Versuches (klassische 
Methode) 

Um diese beiden Nachteile zu umgehen, hat sich eine Weiter
entwicklung durchgesetzt. Das Erregerbohrloch wird ebenfalls 
bis zur endgültigen Tiefe abgesenkt und di e Scherwelle · mit 
einem speziellen Erregerkopf erzeugt. Dieser Kopf ist so ausge
bildet, dass er in einer Richtung orientierte Scherwellen 
erzeugen kann. Wird nun die Orientierung um 180° geandert 
und das neue Signal mit der vorhergehenden Messung ver
glichen, so lasst sich nun die Einsatzzeit der Scherwelle ein
deutig festlegen [Fig. 3]. Eine genaue Erfassung der Einsatzzeit 
ist deshalb so wichtig, da Fehler bei der Ermittlung der Scher
wellenausbreitungsgeschwindigkeit bei der Umrechnung auf 
den Schubmodul stark vergróssert werden. So führt z.B. eine 
5 OJo falsche Bestimmung der Scherwellengeschwindigkeit 
bereits zu einem Fehler von 10 % beim Schubmodul. 

Horizontal 
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Borehole 2 

Horizontal 
Receiver 
Borehole 2 

o 

Impulse 

Negative Impulse 

20 40 
Time, msec 

Fig. 3 Diagramm eines Crosshole- Versuchs mit Torsionserregerkopf, 
der polarisierte Wellen erzeugen kann. [aus 10/ 10] 

In zwei Beitragen, demjenigen von Hoar und Stokoe [10/10] 
und dem von Rodrigues [10/24], sind solche Weiterentwick
lungen beschrieben. Am IGB wurde 1979 ebenfalls versuchs
weise ein ahnlicher Erregerkopf gebaut und erfolgreich einge
setzt [Fig. 4]. Es ist zu erwarten, dass mit der Zeit nur noch 
di ese Weiterentwicklung in d er Crosshole-Technik eingesetzt 
werden wird. 

Leider existiert zur Zeit kein Feldversuch, der dynamische 
Bodenkennziffern im hóheren Dehnungsbereich ermitteln lasst. 
Es existieren zwar mehrere Vorschlage, der letzte- und meiner 
Ansicht nach der vielversprechendste - ist der Beitrag von 
Roger C.H. Sidey et al. zur Internationalen Konferenz für Erd
bebeningenieurwesen 1980 in Istanbul [Lit. 3]. Durchgesetzt 
hat sich jedoch bis jetzt allerdings keiner der Vorschlage. 

Die Übertragung von Laborversuchsresultaten auf ungestórte 
freie-Feld-Verhaltnisse ist oft recht zweifelhaft. Ein Versuch 
zur Ermittlung dynamischer Bodenkennziffern in situ im 
mittleren und grósseren Dehnungsbereich würde die Erstellung 
von Umrechnungsregeln ermóglichen, welche die Übertragung 
von Laborresultaten auf ungestórte, freie, Feldverhaltnisse 
erlauben würden. Ein solcher Versuch ist deshalb von grosser 
praktischer Bedeutung. 
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Fig. 4: IGB-Erregerkopf z ur Erzeugung polarisierter W ei/en 

Bei den Laborversuchen hat sich der Resonant-Column-Test 
etabliert. Bei diesem Versuch wird eine sãulenfõrmige Boden
probe in Resonanz versetzt. Aus der Resonanzfrequenz und den 
geometrischen Abmessungen der Probe lassen sich mit den 
Gesetzen der Elastizitãtstheorie die Steifigkeitseigenschaften 
und die Materialdãmpfung bestimmen. Wird die Probe in 
Lãngsrichtung in Resonanz versetzt, so lãsst sich der Elastizi
tãtsmodul, in Torsionsrichtung der Schubmodul bestimmen. 
Die Erfahrung hat gezeigt, dass für die kleinen auftretenden 
Dehnungen im Dehnungsbereich von I0-4 bis I0-3 % die Elasti
zitãtstheorie angewandt werden darf. 

Die meisten Resonant-Column-Test-Gerãte haben Probenab
messungen von maximal 2,5 em Durchmesser. Der Beitrag 
von Prange [10/22] gibt Resultate mit einer aussergewõhnlich 
grossen Versuchanordnung wieder [Fig. 5]. Die Proben
abmessungen betragen 2 m in· d er Hõhe und l m im Durch
messer. Mit diesem Gerãt hat Prange Schotter mit einem Maxi
malkorn von 75 mm und einem mittleren Korndurchmesser D50 
von 45 mm untersucht. Die Untersuchung umfasste verschie
dene Seitendrücke (allerdings alle kleiner als 100 kPa) und ver
schiedene Lagerungsdichten. Prange kommt aufgrund seiner 
Untersuchung zum Schluss, dass Schotter sich gleich verhãlt wie 
ein durch eine Lupe betrachteter Sand und deshalb die Kenn
ziffern, welche von Hardin und Drnevich 1972 für Sande 
bestimmt worden sind [Lit. 1), auch für Schotter benützt 
werden dürfen. Mir scheint diese Schlussfolgerung allerdings 
nicht verallgemeinerbar, sondern nur materialspezifisch zu sein. 

In den letzten Jahren durchgeführte Versuche am IGB mit Kies
sanden anderer Kornverteilung ergaben ein wohl prinzipiell 
ãhnliches Verhalten grobkõrniger Bõden wie es bei Sanden zu 
beobachten ist. Allerdings zeigen Kiessande im allgemeinen 

13 

PVC-Rohr 

Ballon für prov. 
Fixierung 

AXIS OF ROTATION 

e:> 
l 

FILTER 

l 
BALLAST SAMPLE 

� 1.0 m +-------<� 

CONCRETE FLOOR 

VIBRATOR 

MEMBRANE 

E 
C> 
N 

Fig. 5: Resonant-Column-Geriit von Prange [aus. 10/22] 
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wesentlich grõssere Steifigkeiten als sie bei Sanden bestimmt 
worden sind. In Figur 6 sind einige der Resultate zusammen
gefasst. Die IGB-Untersuchungen zeigen neben einer hõheren 
Steifigkeit [vergl. Figur 6] für gut abgestufte Kiessande auch 
eine etwas starkere Abhangigkeit von der mittleren Spannung 
a' m. Es ist au eh weiterhin unumganglich, bei wichtigeren Bau
vorhaben die Materialkennziffern durch Versuche zu ermitteln 
und nicht aufgrund von Publikationen abzuschatzen. Mehr 
Grossversuche sind zum Aufbau einer grõsseren Datensamm
lung über grobkõrnige Materialien unerlasslich. Prange hat hier 
einen wertvollen Beitrag gegeben. 

Ebenfalls für Tone existieren relativ wenige gut dokumentierte 
Laborresultate. Im Beitrag von Bianchini und Saada [10/3] sind 
solche Resultate mit spezieller Berücksichtigung der Aniso
tropie des Schubmoduls dargestellt. Speziell untersucht wurde 
dabei der Einfluss des Wassergehaltes, der Überkonsolidation 
und der Dehnung auf den Steifemodul und die Dampfung. 
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Fig. 6: A bhdngigkeit des Schubmoduls G von der Schubdehnung bei 
Sand und Kiessanden. 

G = 220 · K2 . a 'm y, [kPa] 

MASCHINENFUNDAMENTE 

Untersuchungen über das Verhalten von Maschinenfunda
menten bildeten den eigentlichen Beginn der Bodendynamik in 
der Mitte der 30iger Jahre. Seither ist dieses Gebiet zum Klassi
ker der Bodendynamik geworden. Das Hauptproblem ist die 
Ermittlung der Eigenfrequenzen des Maschinen-Fundation
Boden-Systems und, ausgehend von diesen Eigenfrequenzen, 
die Bestimmung der Schwingungsamplituden im Betriebszu
stand. Die Berechnung eines Maschinenfundamentes ist ein 
typisches Beispiel für das Zusammenwirken von Baugrund und 
Bauwerk. Heute werden derartige Untersuchungen vor allem i m 
Bereich des Erdbebeningenieurwesens, z.B. zur Untersuchung 
des Verhaltens von Kernkraftwerken unter Erdbebenlasten oder 
im Bereich des Offshore-lngenieurwesens zur Untersuchung des 
Verhaltens grosser Bohrplattformen unter der Belastung von 
Sturmwellen durchgeführt. 

Diese beiden Gebiete wurden am Anfang ihrer Entwicklung 
durch Theorien wie sie zur Berechnung von Maschinenfunda
menten entwickelt wurden, stark beeinflusst. Heute haben sie 
sich jedoch verselbstandigt und wegen ihrer Bedeutung stehen 
auch recht ansehnliche Mittel zur Erforschung des Zusammen
wirkens von Bauwerk und Boden zur Verfügung. Es ist infolge 
der oft analogen Problemstellungen mõglich, in diesen Diszi
plinen erarbeitete Forschungsresultate auf die Berechnung von 
Maschinenfundamenten zu übertragen. 
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Üblicherweise werden Berechnungsmodelle zur Untersuchung 
von Maschinenfundamenten aus Feder-, Dampfer- und 
Massenelementen aufgebaut. Die Kennziffern dieser Elemente 
werden z.T. aus der Theorie des elastischen Halbraumes oder 
aus ahnlichen Ansatzen ermittelt. Diese Modellvorstellung 
erlaubt vor allem eine einfache und billige Berechnung des 
Schwingverhaltens. 

Wahrend das klassische Problem der Schwingungen der kreis
fõrmigen Platte auf dem elastischen homogenen Halbraum 
bereits seit einiger Zeit gelõst ist, konzentriert sich heute die 
Entwicklung au f Theorien, die die Schichtung des Bodens, den 
Einfluss der Einbettungstiefe, die gegenseitige Beeinflussung 
mehrerer benachbarter Maschinenfundamente oder Bauwerke 
sowie auch die Berücksichtigung nichtlinearer Materialgesetze 
beinhalten. So befassen sich die Beitrage von Tokyo 1977 wie 
auch diejenigen von Stockholm 1981 hauptsachlich mit solchen 
Problemstellungen. Leider erlaubte die für die meisten Beitrage 
zur Verfügung stehende Seitenzahl oft nicht eine saubere Dar
stellung der Annahmen, Ableitungen und Diskussion der 
Resultate dieser mathematisch meist recht komp1exen Problem
stellung. Eine Überprüfung der Resultate und Schlussfolgerun
gen ist deshalb meist nicht mõglich. Aus diesem Grunde ist bei 
der Übertragung der Resultate dieser Beitrage auf praktische 
Problemstellungen Vorsicht geboten. 

Je zwei Beitrage befassen sich mit der Berücksichtigung des 
Schichtaufbaus des Bodens [10/16, 10/12) resp. des Einflusses 
benachbarter Maschinenfundamente [10125, 10/11). Ein 
Beitrag untersucht den Einfluss der Einbindetiefe des Funda
mentes au f sein Schwingverhalten [10123]. 

Wichtig für jede Weiterentwicklung im Gebiete des Ingenieur
wesens ist eine mõglichst grosse Anzahl von sauber darge
stellten Fallstudien. Die Konferenz von Stockholm bringt zwei 
solcher Beispiele. Das eine behandelt den Fali eines unsymme
trisch ausgebildeten Kompressorfundamentes auf relativ locker 
gelagerten siltigen Sanden [Prakash und Puri 10121]. 

Die Schwingungsamplituden am Fusse des Kompressors 
erreichten horizontal 0,32 mm, was wesentlich mehr als die als 
zulassig erachteten 0,0125 mm betrug. Die Nachrechnung mit in 
situ ermittelten Bodenkennwerten ergab denn auch, dass das 
Maschinenfundament praktisch in der Resonanzfrequenz 
angeregt wurde. Die Nachrechnung stimmt gut mit den 
gemessenen Vibrationen überein. Wenn zur Dimensionierung 
des Fundamentes eine ahnliche Untersuchung mit in situ 
ermittelten Bodenparametern durchgeführt worden ware, hatte 
das ungünstige Verhalten im Betriebszustand vorausgesehen 
werden kõnnen. Die zweite Fallstudie von Bagchi [1012] 
behandelt eine Pfahlfundation. Der Autor zeigt nachdrücklich, 
wie wichtig es ist, den endgültigen Entwurf eines solchen Fun
damentes aufgrund durch in situ an einem Einzelfall in 
Abhangigkeit der Vibrationsamplitude ermittelten Kennziffern 
auszuführen. 

Treten beim Betrieb unerwünscht starke Vibrationen auf, so 
sind verschiedene Mõglichkeiten vorhanden, die Eigenfre
quenzen des Maschine-Fundation-Systems zu verandern. Sei es 
durch Veranderung der Lastangriffspunkte zur Reduzierung 
der besonders gefahrlichen Kippschwingungen, durch Veran
derungen der Fundationsmasse, durch Ánderung der Boden
steifigkeit oder durch Ánderung der Energieabstrahlung 
(geometrische Dampfung), die wesentlich durch die Funda
mentform und Einbettungstiefe beeinflusst wird. Es ist auch 
mõglich, die Maschine mittels speziell ausgewahlter Schwing
und Dampfungselemente schwingungsmassig vom Funda
mentkõrper zu isolieren. Dies ist eine heute weitverbreitete und 
erfolgreich eingesetzte Methode. Eine weitere, bis jetzt kaum 
genutzte Mõglichkeit, wird im Beitrag von Iljechev et al [10/12] 
diskutiert. Durch zusatzliche, genau gesteuerte Schwingungs
anregung, wird erreicht, dass der Aufbau der unerwünschten 
Resonanzschwingungen von Zeit zu Zeit unterbrochen wird 
und deshalb die resultierenden Vibrationen wesentlich kleiner 
sind. Der Beitrag ist leider recht schwer verstandlich geschrie
ben. 
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SCHÀDEN INFOLGE VON ERSCHÜTTERUNGEN 

Hier sind zwei Beitrage eingereicht worden. Der Einfluss von 
Erschütterungen auf Gebaude wird im Beitrag von Studer und 
Süsstrunk [10/29] behandelt. Er stellt die konzeptionellen 
Grundlagen der Norm SN 640 312, Erschütterungseinwirkung 
auf Bauwerke, dar. Zur Erarbeitung der Norm wurde der 
Grossteil der in der Schweiz durchgeführten Erschütterungs
messungen ausgewertet. Die Resultate der Auswertung führten 
zu einem generellen Anheben der bis anhin von der Mehrheit 
der Experten in der Schweiz angewandten Richtwerte. 

akt ive l solat ion 

passive lsolation 

Fíg. 7: A ktive und passive Jsolation gegen Erschütterungen durch 
Bodenschlitze 
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Fig. 8: A bschirmwirkung eines Schlitzes [aus 1019} 

Oft stellt sich das Problem wie der Erschütterungspegel bei 
einem Bauwerk gesenkt werden kann. Haupt [10/9] beschreibt 
in seinem Beitrag Modellversuche über die Abschirmwirkung 
von Schlitzen im Boden [Fig. 7]. Die Resultate bestatigten seine 
früheren theoretischen Untersuchungen, die in der Konferenz 
von Tokyo 1977 dargestellt worden sind. Wie aus theoretischen 
Überlegungen zu erwarten ist, zeigte es sich, dass die Schlitz
tiefe ein bestimmtes Verhaltnis zur Wellenlange der Rayleigh
welle haben muss. Theoretische Untersuchungen haben schon 

l s 

früher gezeigt, dass der Grossteil der Energie einer Erschüt
terungsquelle (bis 67 o/o) durch Rayleighwellen un d n ur ein 
untergeordneter Teil durch Druck- und Scherwellen transpor
tiert wird. Deshalb ist die Idee naheliegend, die Rayleighwellen
ausbreitung durch einen Schlitz zu unterbrechen. Figur 8 zeigt 
die Abschirmwirkung eines Schlitzes. Da die Wellenlange der 
Rayleighwelle von der Frequenz abhangt, ist die Abschirmung 
durch Schlitze generell nur bei Vibrationen mit engem Fre
quenzband moglich. Diesem Umstand wird in der Praxis meist 
zu wenig Rechnung getragen. 

Die Modelluntersuchungen ergaben folgende Resultate: 

- Die Abschirmwirkung offener Schlitze stimmt gut mit den 
theoretisch ermittelten Werten - mindestens im Bereich 
unmittelbar hinter dem Schlitz- überein. 

- Spundwande sind kaum wirkungsvoll. Dies stimmt mit 
Untersuchungen von Wood 1968 überein. 

- Die Abschirmwirkung von Betonschlitzwanden hangt von 
der mit der Quadratwurzel der Rayleighwellenlange nor
mierten Querschnittsflache ab . Ein Resultat, das auch theo
retisch hergeleitet werden kann. 

Bei der Anwendung solcher Abschirmschlitze und -wande ist zu 
berücksichtigen, dass sowohl die Modellversuche wie auch die 
theoretischen Untersuchungen im allgemeinen von homogenen 
Untergrundverhaltnissen ausgehen. Die Anwesenheit einer star
keren Schichtung im Boden, und sei es auch nur ein Grund
wasserspiegel oder benachbarte, tieffundierte Bauwerke, kann 
die Abschirmwirkung wesentlich beeinflussen. Der Bericht
erstatter beurteilt deshalb die Anwendung solcher Abschirm
wande als eine zur Reduktion von Erschütterungen zuletzt in 
Betracht zu ziehende Methode, da der langfristige Erfolg in der 
Praxis oft schwierig vorausberechenbar ist. Eindeutig vorzu
ziehen sind Massnahmen an der Quelle, die eine Reduzierung 
der Energieübertragung in den Boden erzielen. 

EINFLUSS DYNAMISCHER LASTEN AUF FESTIGKEITS
UND DEFORMATIONSEIGENSCHAFTEN DER BÓDEN 

Den heutigen Hauptproblemstellungen entsprechend beschran
ken sich die Beitrage praktisch au f zyklische Belastungen wie sie 
durch Erdbeben und infolge von Wellenschlag bei im Meer fun
dierten Bohrplattformen hervorgerufen werden. Deshalb sind 
die Belastungsfrequenzen recht tief (Bruchteile von Hertz bis zu 
wenigen Hertz). Für solche Verhaltnisse sollte anstelle dyna
mischer Belastung besser der Ausdruck "zyklische Belastungs
verhaltnisse" verwendet werden. Zur Durchführung zyklischer 
Belastungsversuche konnen prinzipiell die gleichen Gerate wie 
bei klassischen, statischen, monoton belastungsansteigenden 
Versuchen verwendet werden, so z.B. der Triaxial- und der ein
fache Schubversuch. Diese Gerate sind nur den in Belastungs
richtung (zyklisch) und Belastungsgeschwindigkeit veranderten 
Rahmenbedingungen anzupassen. Deshalb sind bei der Durch
führung und Vorbereitung zyklischer Experimente, ausser den 
für die zyklische Belastung spezifischen Schwierigkeiten, die 
gleichen Probleme zu erwarten wie sie bei den entsprechenden 
klassischen, statischen Belastungsversuchen auftreten. Aus 
diesem Grunde erfordern die Durchführung und die lnterpre
tation solcher Versuche eine über dem Durchschnitt liegende 
Erfahrung. 

Die Beitrage der Konferenz berühren folgende Problemstellun
gen: Definition für das Versagen einer Bodenprobe unter zykli
scher Belastung [10/18, 10/31], Einfluss von Schubspannungen 
in verschiedenen Achsrichtungen [10/13], Einfluss des Ruhe
druckes Ko auf das Versagen einer Bodenprobe [10/26], 
Einfluss von Kornform und Lagerung auf die zyklische Scher
festigkeit [10/14], einem Beitrag, der sich mit Eigenschaften 
verschiedener Meeresboden befasst [10/20] sowie einem 
Beitrag, der eine neue Art dynamischer Analyse mit effektiven 
Spannungen vorschlagt [10/6]. 
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Ebenso der Themenstellung 4 zuzurechnen sind drei Beitrage 
über Wellenausbreitung [10/17, 10/4, 10114]; ein Beitrag über 
Schwingungsversuche an einem Erddamm [10/7]; ein Beitrag 
über Modellversuche an einer erdbebenbeanspruchten Stütz
wand, wobei der Boden allerdings durch Stahlzylinder darge
stellt wurde [10/1], sowie diverse Problemstellungen über das 
Zusammenwirken von Boden und Bauwerk im Zusammenhang 
mit Kernkraftwerken. 

Speziell hervorheben móchte ich bei diesem Unterthema Nr. 4 
den Beitrag von Finn und Bhatia [10/4]. 

Im allgemeinen werden heute dynamische Schwingungsana
lysen in totalen Spannungen durchgeführt und nur schrittweise 
oder erst nachtraglich wird aufgrund von Labordaten der Ein
fluss der Porenwasserspannungen berücksichtigt. Diese 
Methodik hat sich vor allem wegen der relativen Einfachheit 
und verhaltnismassig kleineren Rechenkosten durchgesetzt. 
Dieser Ansatz vermag jedoch langfristig nicht zu überzeugen, 
da sich in der gesamten übrigen Bodenmechanik die Unter
suchung mit effektiven Spannungen durchgesetzt hat. Aus 
diesem Grunde sind in den letzten Jahren verschiedene Vor
schlage für solche Untersuchungsmethoden gemacht worden. 
Der Rechenansatz ist deshalb recht aufwendig, weil gleichzeitig 
mit der Lósung der nichtlinearen Bewegungsgleichungen der 
infolge der Volumenanderung auftretende Porenwasseraufbau, 
wie auch der durch das Abstrómen von Porenwasser statt
findende Porenwasserdruckabbau, gleichzeitig zu berücksich
tigen sin d. Der durch di e Belastung L duzierte Porenwasser
druck modifiziert dabei laufend die Steifigkeit des Kornge
rüstes. Wie weit ein solcher Rechenansatz sinnvoll ist, hangt 
von der W ahi eines zutreffenden Materialgesetzes ab. Hier sind 
verschiedene, zum Teil sehr komplexe Ansatze vorhanden, 
deren Eignung für bestimmte Anwendungen jedoch noch durch 
die Erfahrung nachgewiesen werden muss. 

Der Ansatz von Finn und Bhatia umgeht auf praktische Art die 
Schwierigkeiten zur Formulierung der Volumenanderung durch 
den direkten Einbezug von Laborversuchen. 

Der Porenwasseraufbau wird aufgrund klassischer, spannungs
oder dehnungsgesteuerter, zyklischer Belastungsversuche an 
gesãttigten Sanden bestimmt [Fig. 9]. Diese Daten werden dabei 
so umgeformt, dass ein monoton wachsender Parameter -
Schadensparameter genannt - entsteht [Fig. 10]. Dieser Para
meter erlaubt es, die so ermittelten Labordaten direkt zur Vor
hersage des Porenwasseraufbaus infolge einer Erdbebenbean
spruchung anzuwenden. Besonders interessant ist es, dass dabei 
nicht nur harmonische Anregungen, sondern ebenfalls der un
regelmãssige Verlauf einer echten Erdbebenbeanspruchung 
berücksichtigt werden kann [Fig. 11]. Der Beitrag gibt die 
grundlegenden Schritte recht deutlich wieder und zeigt ebenfalls 
die Resultate der Untersuchung an 7 Sanden. 
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ZUSAMMENFASSUNG 

Zur Tagung in Stockholm sind zum Teil sehr interessante Bei
trage eingereicht worden. Infolge der Anwendungsbreite der 
Bodendynamik erscheint die Mehrzahl der Anwendungsbei
spiele jedoch an Spezialtagungen, wie z.B. des Erdbebeninge
nieurwesens oder d er Offshore-Technik. Z ur Beurteilung d er 
heutigen Methoden sind deshalb die Veróffentlichungen solcher 
Veranstaltungen ebenfalls beizuziehen. Da die Bodendynamik 
heute einen beachtlichen Stand erreicht hat, sind revolutionare 
Durchbrüche in nachster Zukunft nicht mehr zu erwarten. Es 
lasst sich jedoch ein eindeutiger Trend zu praxisnaheren Metho
den feststellen. Die Entwicklung hat sich eindeutig beruhigt. 
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Tendances actuelles dans l'usage des modèles mathématiques en géotechnique 
Par M. Dysli, Chef de section au Laboratoire de Mécanique des Sols de I'EPFL 

1. INTRODUCTION 

Le rapide développement des ordinateurs et l 'effondrement des 
coûts du hardware associé au calcul sur ordinateur font, qu'au
jourd'hui, l'ingénieur civil a à sa disposition un outil de calcul à 
la puissance quasi illimitée. Les modèles mathématiques utili
sables par cet ingénieur suivent cette évolution de la puissance 
de calcul des ordinateurs avec, bien entendu, un certain retard 
que d'aucuns jugent important. Cet ingénieur a donc toujours 
plus à sa disposition des modèles mathématiques qui simulent 
de mieux en mieux le comportement réel des matériaux, 
modèles qui n'ont plus rien de comparable avec ceux dont il 
disposait lorsqu'il effectuait ses calculs à la main. 

Cette évolution est particulièrement marquée en géotechnique 
où la complexité des lois constitutives (lois liant des paramètres 
physiques tels que la contrainte, la déformation et le temps) 
demandait, avant l'avènement des ordinateurs, des simplifica
tions drastiques. 

Nous allons tenter dans les lignes qui suivent de dégager les ten
dances actuelles de l'évolution des modèles mathématiques 
propres à la géotechnique; nous traiterons aussi bien des 
modèles déterministes (n équations à n inconnues) que des mo
dèles probabilistes (n équations à rn inconnues, avec n > rn). 
Un bref chapitre sur l'évolution des ordinateurs conclura ce sur
vol des tendances actuelles qui n'a pas du tout la prétention 
d'être un état des connaissances actuelles. 

2. MODÈLES DÉTERMINISTES 

2.1. Généralités et historique 

Les modèles déterministes sont essentiellement les modèles 
mathématiques classiques tirés de la théorie de l'élasticité, de la 
théorie de la plasticité et de la théorie des écoulements à poten
tiel de vitesse. Quatre relations sont surtout nécessaires à la géo
technique; ce sont : 

- une équation d'équilibre des contraintes, 

- une loi constitutive liant les déformations aux contraintes 
(équations d'état, relation contrainte-déformation), 

- une équation liant les variations de contraintes aux varia
tions de pression interstitielle comme par exemple l'équation 
de la pression interstitielle de SKEMPTON (1974), 

- et une équation permettant de calculer la variation de la 
pression interstitielle en fonction du temps; c 'est l'équation 
générale des écoulements souterrains qui est aussi l'équation 
de la consolidation. 

La résolution des systèmes combinant ces équations exige bien 
entendu des hypothèses simplificatrices et des conditions aux 
limites appropriées. 
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Avant l 'avènement de l'ordinateur, soit en Suisse avant 1960, 
tous nos calculs s 'effectuaient à la main; les hypothèses simpli
ficatrices étaient donc nombreuses et les conditions aux limites 
très restrictives. Comme équations constitutives seuls deux 
modèles étaient utilisés soit le modèle élastique pour le calcul 
des tassements (le suivi d 'une courbe oedométrique n'implique 
qu'une augmentation d'un module d'élasticité en fonction de la 
profondeur) et le modèle rigide - parfaitement plastique pour 
le calcul de la sécurité à la rupture (équation de Mohr-Coulomb 
pour une analyse c, <!> et de von Misès pour une analyse c, <!> = 

0). La figure No 1 schématise ces deux lois et le comportement 
réel d'un sol. 

MECANIQUE DES SOLS 

TRADITIONNELLE 

DE FORMATIONS 

E = f(o0) 
OEDOMETRE 

RUPTURE (SECURITE) 

c + (J • tg <!> 1 
Fig. 1 : Les 2 équations constitutives classiques de la mécanique des 
sols 

Dès 1960 environ, lorsque les ordinateurs commencèrent à être 
utilisables par les ingénieurs, les premiers programmes écrits 
pour la géotechnique furent des transcriptions des modèles 
auparavant utilisés à la main; on peut citer comme exemples : 
les calculs de stabilité des pentes par les méthodes des tranches 
et les calculs de tassement. En outre, des programmes établis 
pour le calcul des structures en barres, comme le programme 
STRESS bien connu, furent utilisés pour le calcul des inter
actions sol - structures, ou pour le calcul de pieux, de poutres 
ou de dalles appuyées élastiquement sur le sol. 

Cette automatisation des méthodes de calcul classiques de la 
géotechnique a eu comme principal avantage de permettre l'in
troduction, dans ces modèles, d'un nombre élevé d'éléments 
topologiques et de charges (barres, tranches, couches, zones 
chargées, etc.) et de permettre des études paramétriques en 



faisant varier, par exemple, les valeurs des caractéristiques des 
sols. Elle a permis encore de réduire fortement les temps de 
calcul. Beaucoup de ces programmes sont encore utilisés 
aujourd'hui, le plus souvent avec de nombreux perfectionne
ments comme les entrées et les sorties graphiques et l'inter
activité du dialogue homme-machine. 

La méthode vraiment nouvelle qui a vu le jour grâce aux ordi
nateurs est la méthode des éléments finis inventée par 
TURNER, CLOUGH, MARTIN et TOPP (1956). Cette tech
nique a révolutionné nos méthodes de dimensionnement et va 
continuer à le faire ces prochaines décennies. En Suisse les pre
mières applications de cette méthode à la géotechnique datent de 
1970 environ. Elle fut tout d'abord utilisée avec des lois consti
tutives (relations contraintes-déformations) élastique-linéaire 

ou bi-élastiques (types CD et 0 de la figure 2). Des lois non

linéaires (type CD et 0 de la figure 2) furent ensuite petit à 
petit introduites dans ces modèles d'éléments finis. 

Une des premières équations constitutives développées spéciale
ment pour les sols est la loi de Kondner-Duncan (DUNCAN et 

CHANG (1970)) qui est une loi constitutive du type CD (fig. 2), 
sans critère de rupture. 

(j 

(j 

CR 

(j) ELASTIQUE LINEAIRE 

Q) ELAST 1 QUE NON LI NEA 1RE 

G) PLAST 1 QUE 

(j 

(j 

@ RIGIDE- PARFAITEMENT- PLASTIQUE 

@ ELASTO - PLAST 1 QUE 

a) ELASTO- PARFAITEMENT PLASTIQUE 

b) 

a) 

c) 

b) ELASTO- PLASTIQUE AVEC ECROUISSAGE ISTRAIN HARDENINGI 

c) ELASTO- PLASTIQUE AVEC RELAXATION ISTRAIN SOFTENINGI 

CR= CRITERE DE RUPTURE 

Fig. 2 : Les différents types d'équations constitutives 

2.2. Modèles mono-phasiques 

La théorie de l'élasticité et la théorie de la plasticité sont basées 
sur la mécanique du continu, ce qui implique que le sol y est 
considéré comme un matériau à une phase où l'effet de l'eau 
notamment ne peut y être introduit que par des charges exté
rieures. On parle alors de modèles mono-phasiques. Ils sont 
aujourd'hui de plus en plus utilisés avec des lois constitutives 
non linéaires qui permettent une meilleure simulation du com
portement du sol que ne peut le faire une loi élastique linéaire 
ou une loi rigide - parfaitement plastique. Ces lois non-liné
aires peuvent être classées en trois groupes : 
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a) relations contrainte - déformation, sans critères de rupture, 
données point par point ou par une relation mathématique 

continue (type CD de la figure 2). Dans ce groupe, on peut 
donner comme exemple la loi de Kondner-Duncan déjà citée 
et les lois utilisant la fonction de RAMBERG-OSGOOD 
(1943) telle que celle proposée par DESAI et WU (1976). 

b) lois élastiques non-linéaires (type 0 de la figure 2) telles 
que la relation très simple bi-élastique utilisée par CHRIS
TIAN (1966) dans le programme FEAST, relation qui im
plique un critère de rupture définissant l'intersection des 
deux segments de droite dans l'espace cr - E, et les relations 
hypo et hyper-élastiques récemment proposées (voir 
CHRISTIAN et DESAI (1977)). 

c) lois découlant de la théorie de la plasticité, dont notamment 

les lois élasto-parfaitement plastiques (type @ de la figure 

2), élasto-plastiques avec écrouissage (strain-hardening) @ 
ou avec relaxation (strain-softening) @. Ces lois impliquent 
un comportement élastique du sol jusqu'à ce qu'un état de 
contrainte critique soit atteint, état dénommé souvent critère 
de rupture; la relation contrainte-déformation au-delà de cet 
état est alors déterminée par une loi d'écrouissage ou de 
relaxation associée ou non aux conditions de rupture (con
cept de l'orthogonalité de l'incrément de déformation plasti
ficateur). 

G, G, 
VON MISES 

/ 

MOHR-COULOMB 

/ 

Fig. 3 : Les lois constitutives de Drucker-Prager, Mohr-Coulomb et 
vonMisès 

Aujourd'hui dans la pratique ce dernier groupe de lois est le 
plus souvent utilisé et ceci avec les critères de rupture de 
DRUCKER-PRAGER (1952) et de von Misès. La loi de 
Drucker-Prager (voir figure 3) est très proche de la loi de 
Mohr-Coulomb; elle a l'avantage sur cette dernière de ne 
pas avoir de coins dans sa représentation dans l'espace des 
contraintes et de ce fait est beaucoup plus facile à traiter 
mathématiquement dans les analyses à trois dimensions. La 
loi de Drucker-Prager est le plus souvent utilisée avec une loi 
d'écrouissage non-associée, car une loi associée au critère de 
rupture conduit à une très forte dilatance qui n'a pas de sens 
physique. Les lois constitutives utilisées dans ces modèles 
élasto-plastiques sont donc généralement, dans l'espace des 
contraintes cr1 - cr2- cr3, des cônes ou des cylindres dont 

l'axe est défini par l'équation cr1 = cr, = cr, soit la diagonale 

principale des contraintes (figure 3). Le phénomène de la 
consolidation qui est un écrouissage sous un tenseur de 
contrainte sphérique de même que le phénomène de la rela
xation (relation contrainte - déformation entre le pic et la 
résistance résiduelle) ne peuvent donc y être introduits. Pour 
cette raison on ferme ces cônes ou cylindres par des cha
peaux de formes diverses qui sont une limite de plastifica-
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tion dont le déplacement sur la diagonale des contraintes est 
régi par une loi d'écrouissage telle que l'équation de la con
solidation (e = f(p')). La figure 4 décrit le déplacement du 
chapeau par un incrément de déformation plastificateur 
dans le cas de la loi de Drucker-Prager. En plus de cette der
nière loi et de la loi de von Misès, on peut encore citer dans 
ce groupe la loi dite «CAMCLAY» (WROTH (1976)) dont 
nous reparlerons plus loin et la loi récemment proposée par 
PREVOST et HOEG (1975). 

lz 2EME INVARIANT DEVJATORiQUE DES CONTRAINTES 

,�_ G1 _ G3 V L2 - YJ G2 = G3 

J1 1ER INVARIANT DES CONTRAINTES = G1 + 02 + G3 

A-B CHEMIN DE CONTRAINTE POUSSANT LE CHAPEAU DE A AB 

INCREMENT DE DEFORMATION PLASTIQUE 

Fig. 4 : La loi de Drucker-Prager avec un chapeau 

Type des lois Lois constitutives 
Nombre 

paramètres 

Linéaire Elastique 2 

Elastique Bi-élastique avec Mohr-Coulomb 6 
non linéaire 

Fonction con- Kondner-Duncan 9 
tinue ou Ramberg-Osgood (Desai et Wu 1 ;;, 13 
point par 

.� point Point par point (n points) 4x n+;;,1 
"' 

'<!> 
c: 

' 
c: El asto- Von Misès sans écrouissage 3 0 

z plastique Von Misès avec écrouissage 4 -- 5 

Drucker-Prager sans écrouissage 4 

Drucke1 -Prager avec écrouissage et 
;;,6 chapeau 

Camclay 7 

Prevost-Hëeg avec écrouissage et 
relaxation 9 

Tableau 1 : Nombre des paramètres des principales lois constitutives 

La recherche de lois constitutives toujours plus proches du 
comportement réel d'un sol ou d'une roche est d'un grand inté
rêt pour le praticien qui pourra ainsi de mieux en mieux prévoir 
le comportement de ses ouvrages. Cependant, certaines de ces 
lois sont fonctions de nombreux paramètres déterminables 
seulement avec des dispositifs d'essais particuliers possédés par 
quelques laboratoires de recherche; elles sont donc inutilisables 
par le praticien. Pour cette raison, il vaut mieux laisser aux 
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chercheurs les lois constitutives théoriquement presque par
faites mais aux paramètres complexes et n'utiliser dans la pra
tique que des lois non-linéaires simples dont les paramètres 
peuvent être déterminés facilement par les essais standards de la 
mécanique des sols et des roches. 

Le nombre des paramètres nécessaires à la définition des princi
pales lois constitutives utilisables aujourd'hui en géotechnique 
fait l'objet du tableau N° 1. 

Parmi ces lois, la loi CAMCLA Y développée sur la base des 
recherches de l'équipe du professeur Roscoe à l'Université de 
Cambridge (UK), est exemplaire car elle utilise les paramètres 
classiques de la mécanique des sols, soit un indice de vide initial 
e0, la contrainte Po correspondant à e0, l'indice de com
pression Cc, l'indice de gonflement Cs, un module de poisson 

q tg (X'� sin if 

P' 
LEC� LIGNE D'ETAT 

CRITIQUE DE 

L'INDICE DE VIDE 

LCN �LIGNE DE CONSO

LIDATION NORMALE 

p' 

Fig. 5 : Concepts à la base de la loi CAMCLA Y 

q 

SEL= SURFACE D'ETAT 
LIMIT E DE 
L'INDICE DE VIDE 

LEC = LIGNE D'ETAT 
CRITIQUE DE 
L'INDICE DE VIDE 

Fig. 6: Surface d'état limite de la loi CAMCLA Y 
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constant, l'angle de frottement interne <l>' et l'ordonnée r d'un 
point de la trace de la ligne d'état limite dans le plan e - log10 
(p'). Les figures 5 et 6 donnent un aperçu graphique des con
cepts qui ont prévalu à la formulation de cette loi constitutive. 
Nous ne pouvons discuter ici en détail de cette loi; ces deux 
figures permettent cependant de se rendre compte que cette loi 
découle d'une approche tout à fait classique du comportement 
d'un sol. Plus de détails sur cette approche pourront être 
trouvés dans les publications de ROSCOE et al (1958 et 1963) 
SCHOFIELD et WROTH (1968), WROTH (1976) et dans les 
comptes-rendus du «ROSCOE MEMORIAL SYMPOSIUM» 
(PARRY 1971). 

Il est important de noter cependant que, dans cette loi, la sur
face de rupture - surface dans l'espace des �.:outraintes - est 
définie par l'indice de vide critique soit l'indice de vide au-delà 
duquel il n'y a plus de déformation volumétrique. 

2.3. Modèles couplés (bi-phasiques) 

Le sol est typiquement un matériau à 2 voire 3 phases : une 
phase solide, une phase liquide et une phase gazeuse; en outre, 
l'interaction entre la phase liquide et la phase solide induit 
souvent des efforts et des déformations importantes qu'il est 
difficile d'apprécier avec un modèle mono-phasique. Par exem
ple, lors de l'excavation dans des sols argileux d'une fouille 
étayée par une enceinte en parois moulées, (fig. 7) cette enceinte 
va se déformer et cette déformation va largement modifier le 
régime des pressions interstitielles derrière les parois. Il va se 
créer notamment un puits transitoire derrière la paroi qui va 
produire des poussées d'écoulement importantes. Un calcul 
mené avec un modèle mono-phasique sans variation des pres
sions interstitielles conduira à un soulèvement général des bords 
de la fouille alors qu'en réalité on observe un tassement que 
seules peuvent expliquer les poussées d'écoulement engendrées 
par la déformation de la paroi et le comportement plastique du 
sol. 

. , t�� 
> 1 année 

Fig. 7: Influence de la variation des déformations et des contraintes 
sur les pressions interstitielles 

Grâce à l'accroissement des vitesses de nos ordinateurs il est 
aujourd'hui possible de tenir compte de cette interaction dans 
un modèle mathématique. On parle alors de modèles couplés. 

On peut tout d'abord utiliser des modèles indépendants du 
temps qui ne tiennent compte que des variations de pressions 
interstitielles déterminées, par exemple, par l'équation de la 
pression interstitielle de Skempton (fig. 8). Par rapport à un 
modèle mono-phasique, ce modèle exige une boucle d'itération 
supplémentaire pour ajuster la valeur de la pression intersti
tielle. 

L'introduction du temps dans nos méthodes de calcul n'est pas 
récente; l'équation de la consolidation de Terzaghi date en effet 
de 1923. Dans un modèle mono-phasique il est relativement 
facile d'introduire une loi constitutive visqueuse du type de celle 
schématisée sur la partie gauche de la figure 9, par exemple, 
pour simuler la consolidation d'un sol. Une loi constitutive est 
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MODELES MONOPHASIQUES 

CHARGES 

CONTRAINTES + DEPLACEMENTS 

MODELES COUPLES (BIPHASIQUES) 

+ 6ui 

NON 

CONTRAINTES+ DEPLACEMENTS 

Fig. 8 : Modèles mono-phasiques et couplés indépendants du temps 

dite visco-plastique lorsque le comportement visqueux du maté
riau débute après que le critère de rupture ait été dépassé. Dans 
le cas contraire on parle de visco-élasticité. Le modèle physique 
de la partie gauche représente un comportement visco-élastique. 
Les lois constitutives mono-phasiques visco-élastiques ou visco
plastiques sont aujourd'hui couramment utilisées dans les pro
grammes de calcul sur ordinateur basés sur la méthode des élé
ments finis. Elles ne permettent cependant pas de tenir compte 
des interactions entre la pression interstitielle et les particules 
constituant un sol; pour cela il faut utiliser des modèles couplés 
fonction du temps. 

Dans ces modèles les quatre équations énumérées au § 2.1. 
interviennent ce qui exige, comme le montre la partie droite de 
la figure 9, plusieurs boucles imbriquées d'itérations et donc des 
temps de calcul très importants. 

Ces modèles ne sont pratiquement utilisables aujourd'hui que 
pour des cas simples, bi-dimensionnels, notamment pour ana
lyser la consolidation d'ouvrages tels que les digues en terre 
(EISENSTEIN, KRISHNAYYA et LAW (1976) et SAXENA et 
DESAI (1976) par exemple) . 

Ces modèles ont cependant un grand avenir car ils sont actuel
lement les seuls à pouvoir simuler correctement le comporte
ment d'un sol; il faudra attendre la généralisation des pro
cesseurs vectoriels - processeurs exécutant un grand nombre 
d'opérations en parallèle - pour pouvoir les utiliser dans le 
cadre financier d'un mandat d'ingénieur. 

MODELES MONOPHASIQUES 1 
1 Q_Ç_ * 0 6E * 0 

ot ôt 
CHARGES (t) 

"' "' 
a: 

9" 
<( 
x 
u 

"' " 
V1 

if_ 
"' 
::J " 
<( 
x 
u 

CONTRAINTES = f ( t) 
a: 

DEPLACEMENTS =f (t) ê 

MODELES COUPLES 

CHARGES (t) 

:; . 
"' 
::J " 
<( 
x 
u 

a: ::J 
0 
a. 

CONTRAINTES (t) +DEPLACEMENTS (t) 

Fig. 9 : Modèles mono-phasiques et couplés jonction du temps 
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2.4. Commentaires 

Aujourd'hui et en ce qui concerne l'approche déterministe, un 
arsenal de méthodes de calcul et de lois constitutives est à dispo
sition du géotechnicien. Il ne faut pas cependant se laisser griser 
par ces moyens mathématiques sophistiqués. Il faut avoir tou
jours présent à l'esprit que ces méthodes reposent toutes sur la 
mécanique du continu alors qu'un sol ou une roche sont par 
définition des discontinus possédant une phase solide, une 
phase liquide et une phase gazeuse. Par exemple, la dilatance, 
qui est typiquement une manifestation d'un discontinu granu
laire, correspondant, dans la mécanique du continu, à un 
accroissement de l'énergie de déformation qui n'est pas compa
tible avec la plupart des modèles mathématiques issus de cette 
uu:�.:auiqut:. Lt: résullal ù'uu �.:akul avt:�.: une loi constitutive 
non-linéaire n'est ainsi jamais a priori garanti; ce calcul exige 
donc beaucoup de prudence et d'expérience de la part de celui 
qui l'entreprend. Les lois constitutives non-linéaires peuvent 
cependant être utilisées aujourd'hui dans la pratique avec un 
grand profit; Je praticien devrait cependant se limiter aux lois les 
plus simples et-déjà bien éprouvées telle la loi CAMCLAY. 

Il reste encore beaucoup à faire dans ce domaine et des efforts 
sont entrepris actuellement, notamment dans la simulation des 
discontinuités (joints, interfaces entre un ouvrage en béton et 
un sol ou une roche, interfaces entre un sol fin et un sol 
grossier, etc.), dans l'usage de la théorie des larges déplace
ments et déformations (non-linéarité géométrique) et dans le 
traitement des singularités et des domaines infinis par la 
méthode de «résolution aux frontières» (Boundary solution 
process, voir ZIENKIEWICZ (1977), chap. 23). 

3. MODÈLES PROBABILISTES 

3.1. Généralités 

En mécanique des sols et des roches les paramètres de résistance 
et de déformabilité, les charges et souvent la topologie des ou
vrages sont presque toujours des variables aléatoires, ceci plus 
que dans toute autre branche du génie civil. Il est ainsi un peu 
étonnant que, jusqu'à aujourd'hui, la démarche probabiliste 
n'ait pas beaucoup tenté l'ingénieur géotechnicien. Cela peut 
s'expliquer par la présentation abstraite des modèles probabi
listes qu'utilisent les mathématiciens. Il existe aujourd'hui bien 
heureusement des «traductions» en langage de l'ingénieur des 
abstractions mathématiques comme l'ouvrage général de BEN
JAMIN et CORNELL (1970) ou l'ouvrage de HARR (1977 et 
1981) dédié plus spécialement à l'approche probabiliste en mé
canique des sols. 

L'approche probabiliste a très certainement un grand avenir en 
mécanique des sols et des roches car elle permet une appré
ciation objective de la sécurité de nos ouvrages et nous apporte 
une aide à la décision qui nous manquait souvent. 

Le sol étant un discontinu à distribution aléatoire des parti
cules, les outils probabilistes nous permettront peut-être aussi 
de pallier aux défauts des modèles basés sur la mécanique du 
continu. 

3.2. Risque de ruine 

Le coefficient de sécurité déterministe tel qu'il est utilisé encore 
aujourd'hui est avant tout un coefficient de comparaison ou 
d'ignorance. Il ne nous donne aucun renseignement sur la pro
babilité de ruine d'un ouvrage alors que cette probabilité 
devrait être l'élément déterminant lors de son dimensionne
ment. 

Cette sécurité déterministe a été petit à petit ajustée à nos 
méthodes de calcul classiques. Lors d'une évaluation de la sta
bilité d'une digue en terre par la méthode des tranches on 
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Fig. JO: Probabilité de ruine 
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connaît très bien les coefficients de sécurité qu'il faut utiliser. Si 
le comportement de cette digue est analysé par la méthode des 
éléments finis quels devraient être alors les coefficients de sécu
rité utilisés ? Nous ne le savons pas trop et de ce fait l'usage de 
cette méthode beaucoup plus élaborée, procurant beaucoup 
plus de renseignements à l'ingénieur et permettant ainsi une 
meilleure optimalisation de l'ouvrage se justifie beaucoup 
moins. 

Cette probabilité de ruine s'obtient par intersection de la distri
bution aléatoire de la charge avec la distribution aléatoire de la 
résistance ( <1>', c, su). Pour que cette intersection soit possible, il 
faut que l'abscisse des deux diagrammes de distribution repré
sente une même grandeur (voir figure 10). Dans le cas très 
simple d'un talus de pente p, la charge sera représentée par cette 
pente et la résistance par l'angle de frottement interne <t>'. 
Lors du dernier congrès international de mécanique des sols et 
de travaux de fondation à Stockholm en juin 1981, l'intro
duction de la démarche probabiliste dans nos méthodes de 
calcul fut assez largement discutée. Parmi les nombreuses 
communications présentées dans ce domaine nous pouvons 
citer celle du Français BIAREZ (1981) qui compare des appro
ches déterministes, semi-probabilistes et probabilistes et celle 
des Grecs VALALAS, HATZIGOGOS et TSOTSOS (1981) qui 
traite du calcul des contraintes et des déformations sous une 
semelle de fondation par un modèle probabiliste du type de 
celui présenté sur la figure 11. Nous pouvons encore citer la très 
intéressante et très compréhensible publication de CAMBOU 
(1975) publiée lors de la 2e conférence internationale sur les 

CHARGES 
PARAMETRES D'UNE 
LOI DES M ATERIAUX 

1\ 
MODELE 
DETERMISTE L--,--_j TRANSFORME 

PAR EXEMPLE 

1 
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A e[o•o•l·•e [�«c] 
• D 

Dp 

Fig. 1 1  : Exemple d'un modèle probabiliste 
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applications de la statistique et des probabilités en mécanique 
des sols et en structures, et celle de BAECHER et INGRA 
(1981). 

Ce type de modèle est très intéressant; les caractéristiques des 
sols et les charges y sont introduites sous forme de distributions 
aléatoires et les résultats obtenus ne sont plus, en un point 
donné, un déplacement et un tenseur de contrainte mais la 
distribution (densité de probabilité) des déplacements et la dis
tribution des contraintes. La probabilité de ruine s'obtient alors 
très facilement, par exemple, comme étant la probabilité qu'un 
déplacement en un certain point dépasse une certaine valeur. 
Les techniques mathématiques utilisées dans un tel modèle 
(méthode de Monte-Carlo, relaxation dynamique, etc.) exigent 
des temps de calcul importants et ce type de modèle probabiliste 
ne peut encore être utilisé aujourd'hui que pour des cas simples 
en élasticité linéaire. 

L'emploi de ce type de modèle doit, à notre avis, absolument 
être encouragé car il est le seul à permettre une appréciation 
objective du risque de ruine d'un ouvrage. Il permet aussi de 
contrôler la sensibilité d'un modèle mathématique aux para
mètres introduits dans le calcul. 

Il faut nonobstant pouvoir définir correctement les distribu
tions aléatoires des données et cela n'est possible que pour des 
ouvrages qui ont fait l'objet notamment d'une campagne de 
reconnaissance géotechnique approfondie. 

3.3. Mé canique probabiliste 

La plupart des modèles mathématiques utilisés aujourd'hui en 
mécanique des spis et des roches sont tirés de la mécanique du 
continu alors qu'un sol ou, dans une moindre mesure, une 
roche sont des discontinus à distributions aléatoires des parti
cules. Les inconvénients de l'usage de la mécanique du continu, 
qui ont été brièvement discutés plus haut, ont incité plusieurs 
chercheurs à tenter d'utiliser une mécanique probabiliste pour 
simuler le comportement d'un sol. Cette démarche est malheu
reusement difficile, ceci pour des raisons qu'il serait trop long 
d'exposer ici, et n'a pas encore débouché sur des méthodes de 
calcul facilement utilisables en pratique. Nous pouvons citer 
comme exemple de cette démarche : 

- l'approche de HARR (1977) pour le calcul de la distribution 
des contraintes sous une charge, dans les sols granulaires, 

- l'approche de MITCHELL (1964 et 1968) pour le calcul des 
déformations et de leur vitesse; elle est basée sur les lois de la 
physique statistique et est de ce fait un peu rébarbative pour 
le praticien. Elle a cependant et à notre avis des applications 
intéressantes dans l'analyse du fluage des sols. 

3.4. Aide à la dé cision 

Au long du processus de la conception et de l'exécution d'un 
ouvrage l'ingénieur doit prendre toute une série de décisions. Si 
souvent une décision peut se prendre sur la base de critères 
objectifs comme la contrainte admissible dans un matériau, en 
géotechnique, il arrive fréquemment que les critères de choix 
soient incertains : quelle est la profondeur du bedrock à un 
endroit donné alors que l'hectare sur lequel viendra se cons
truire un ensemble de fondations n'a été reconnu que par deux 
ou trois sondages ? 

Qui plus est, une décision est rarement unique et l'ingénieur 
doit plutôt prendre des séquences de décisions non indépen
dantes les unes des autres. L'ingénieur n'est plus désarmé 
aujourd'hui devant cette situation car il possède une puissante 
aide en la méthode des arbres de décision et la théorie baye
sienne de la décision (du nom du mathématicien anglais du 18e 
siècle, Thomas Bayes). Cette méthode est très proche de la 
démarche d'esprit de l'ingénieur car elle lie notamment les élé
ments objectifs et les éléments subjectifs qui interviennent dans 
un processus de décision. 
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Fig. 12 : A ide à la décision par un arbre de décision
Exemple très simple 

Nous allons essayer de donner un aperçu de cette méthode par 
un exemple très simple, presque trivial, tiré de l'ouvrage de 
BENJAMIN et CORNELL (1970). Cet exemple est illustré par 
la figure 12. Quelle longueur de pieux préfabriqués battus faut
il choisir lorsque deux forages ont reconnu le bedrock à 10 et 15 
mètres. Les éléments subjectifs de l'arbre de décision de la 
figure 12 sont les probabilités d'occurence données à chaque 
branche de cet arbre (P' (8o) = 0,6 et P' (8J) = 0,4). Le poids 

du défaut ou le coût des quatre résultats peut lui être en général 
calculé exactement. Dans cet arbre de décision les ronds sont 
des ronds d'événement et les carrés des nœuds de décision. Il 
n'y a qu'une décision à prendre dans cet exemple très simple. 
Les valeurs espérées du défaut ou du coût s'obtiennent facile
ment en multipliant les poids ou coûts par la probabilité de 
chaque branche 8. Dans cet exemple ce serait la solution des 
pieux de 15 mètres qui devrait être choisie car son défaut est le 
moins important. 

Supposons maintenant que l'on puisse compléter la reconnais
sance par forages par une mesure approximative en sismique 
réflexion. La règle de Bayes permettra alors d'affiner la pre
mière prévision : si cette 2e mesure approximative de la profon
deur du bedrock donne une valeur de 13 mètres et que la proba
bilité d'avoir une profondeur réelle de 10 rn avec cette indica
tion est de 0,2 et de 0,4 pour une profondeur réelle de 15 rn, les 
probabilités revues de So et 81 seront de P" (So) - 0,2 ·0,6 = 

0,12 et de P" (81) - 0,4 · 0,4 = 0,16. Avant d'introduire ces 

nouvelles valeurs dans l'arbre de décision il faudra encore les 
normaliser à un, soit P" (So) = 0,12 1 (0,16 + 0,12) = 0,43 et 

P" (SI) = 0,16 1 (0, 16 + 0, 12) = 0,57. Ces probabilités revues 

augmentent la différence entre les deux valeurs espérées du 
défaut et la solution des pieux de 15 rn devient maintenant net
tement préférable. 

Cette méthode est particulièrement efficace pour l'estimation 
des coûts et/ou des méthodes de construction d'ouvrages à fort 
degré d'incertitude comme les tunnels. Elle peut aussi et par 
exemple être utilisée pour l'estimation précise des tassements 
lors de la mise en place de grandes surfaces de remblais 
(MATSUO et ASAOKA (1981)). 
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4. EVOLUTION DES ORDINATEURS 

Pour conclure ce panorama des tendances actuelles dans l'usage 
des modèles mathématiques en géotechnique, il nous faut 
encore dire quelques mots sur l'évolution des ordinateurs qui 
est indissociable de celle des modèles mathématiques. C'est en 
effet grâce à l'évolution foudroyante des vitesses de calcul des 
ordinateurs que beaucoup des modèles mathématiques 
présentés peuvent aujourd'hui être utilisés dans la pratique. 
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Fig. 13 : Evolution des coûts et des vitesses de calcul des ordinateurs 

En l'espace de quelque quinze ans les vitesses de calcul de nos 
ordinateurs ont été multipliées par un facteur d'environ mille et 
le coût d'un calcul sur ordinateur a été lui réduit dans une même 
proportion. La figure 13 montre qu'en 1965 un ordinateur exé
cutant 100'000 instructions en virgule flottante par seconde 
coûtait quelque 30 millions de nos francs actuels. Aujourd'hui 
cette vitesse de calcul est celle d'un petit ordinateur de table ne 
coûtant que quelque Fr. 30'000.- (DYSLI (1979)). Cette évo
lution fait que les calculs qui ne pouvaient être traités il y a 
seulement quelques années que sur de grosses machines peuvent 
l'être aujourd'hui sur un mini-ordinateur qui ne coûte que 
l'équivalent d'une ou deux années d'ingénieur (prix de revient). 
La figure 14 décrit une configuration optimale d'un de ces petits 
ordinateurs. Elle comprend les moyens d'entrée des données et 
de sortie des résultats sous forme graphique car le langage 
graphique est le mode de transfert de l'information le plus 
utilisé par l'ingénieur. La vitesse de calcul de ces petits ordi
nateurs permet d'utiliser le mode graphique sans réduction ou 
presque de leur capacité et c'est donc aujourd'hui une erreur 
grossière que de s'en priver. 

Lors de ces prochaines années, les vitesses de calcul des ordi
nateurs vont encore augmenter dans une forte mesure et le coût 
des calculs diminuer tout autant, ceci surtout en Suisse où les 
prix pratiqués par certains centres de calcul sont aujourd'hui 
beaucoup trop élevés. Des modèles mathématiques dont le coût 
d'utilisation sur ordinateur est aujourd'hui prohibitif pour un 
usage pratique vont pouvoir ainsi petit à petit être utilisés par 
les bureaux d'ingénieurs. 
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COÛT'� 1.5 ANNEE D'INGENIEUR 

Fig. 14: Configuration optimale d'un mini-ordinateur pour un bureau 

d'ingénieurs 
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Aspects généraux de la construction à l'étranger 
Par F. Marti, Genève 

Placée à un carrefour des relations internationales, la Suisse a 
toujours conçu sa vie culturelle et son économie en étroite 
liaison avec celle des autres nations. La construction à l'étran
ger joue un rôle non négligeable dans cette interconnection 
économique. Le fait que son produit se matérialise sur place, 
dans les pays destinataires, confère à cette activité, là où elle 
s'exerce, un caractère de présence suisse très marquante. Elle 
complète et accentue la projection de la Suisse représentée sur le 
plan économique par nos produits d'exportation et nos presta
tions de services. 

Je commencerai mon exposé par l'historique, j'expliquerai 
ensuite la politique d'acquisition, j'évoquerai les problèmes qui 
se posent au cours des travaux au sujet du personnel, des 
moyens financiers, des garanties ainsi que des risques tech
niques et politiques et je terminerai enfin par quelques 
réflexions sur la situation et les perspectives du marché et sur 
l'importance des travaux à l'étranger pour l'ensemble de la 
branche de la construction. 

LA CONSTRUCTION SUISSE A L'ETRANGER 
HIER ET AUJOURD'HUI 

La présence à l'étranger de constructeurs suisses ne date pas 
d'aujourd'hui. Notre billet de banque de 100 francs nous 
apprend qu'au 16< siècle déjà, on les trouve en Italie en tant que 
constructeurs d'églises. Plus tard, nous les rencontrons en 
Espagne, en Allemagne et en Russie. 

Les premières entreprises de construction qui exportèrent leurs 
services, furent créées à la fin du siècle passé. Bien que deux 
guerres mondiales et des crises économiques et monétaires leur 
aient créé de sérieux problèmes, elles ont poursuivi cette 
activité. Elles ont ainsi créé les bases pour une évolution plus 
rapide au cours de ces dernières années. 

Au début, les travaux à l'étranger consistèrent avant tout en la 
construction d'aménagements hydro-électriques (barrages, 
centrales électriques, galeries, conduites forcées). Pour ces tra
vaux, la Suisse disposait d'un savoir-faire avancé aussi bien 
dans le domaine de la promotion et des projets que dans la réali
sation proprement dite. Parallèlement, des entreprises suisses 
ont acquis sur les marchés étrangers une position remarquable 
dans la conception et l'application du béton précontraint, de 
procédés spéciaux de fondations et de consolidation du rocher. 

Jusqu'au début de la dernière décennie, la construction suisse à 
l'étranger a été l'apanage de quelques rares entreprises. Cette 
situation s'est modifiée sensiblement dès 1975, lorsque le recul 
de l'activité en Suisse s'est accentué et a incité un nombre 
important d'entreprises à déplacer à l'étranger les cadres et 
engins inemployés en Suisse. La situation des marchés étrangers 
fut favorable à cette expansion. L'augmentation massive du 
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prix du pétrole procura aux pays de l'OPEP d'énormes moyens 
financiers qui, en partie, ont pu être investis dans des travaux de 
construction. 

Le boom déclenché par ces événements a permis à l'industrie 
suisse de la construction de développer largement son activité 
sur le marché international. 

Le chiffre d'affaires à l'étranger des entreprises de construction 
a passé de quelque 200 millions de francs dans les années 
1974/75 à environ un milliard en 1980. Il représente donc une 
part non négligeable de notre économie d'exportation. En 
gardant les proportions, ce volume d'un milliard de francs est 
tout à fait comparable à la construction internationale d'autres 
pays. Ainsi, en 1980, elle était d'environ 

40 milliards de francs pour les Etats-Unis 
5 milliards de francs pour la Grande-Bretagne 

10 milliards de francs pour la France 
7 milliards de francs pour 1' Italie 
8 milliards de francs pour l'Allemagne fédérale. 

POLITIQUE D'ACQUISITION DE TRAVAUX 

Le cas classique pour l'acquisition est représenté par ce que l'on 
peut appeler «le marché international des travaux». Il s'agit 
d'un marché qui vise à combler, dans les pays destinataires, un 
manque de capacité des entreprises locales sur le plan du 
know-how, du management, du financement et de leur possi
bilité de courir des risques. Ce marché se trouve principalement 
dans les pays du Tiers Monde en Asie, au Moyen-Orient, 
en Afrique et en Amérique latine, où les besoins en construc
tions sont grands, mais les moyens pour leur réalisation très 
inégalement répartis. 
Un grand nombre d'entreprises européennes, américaines et, 
depuis quelques années, asiatiques, sont intéressées à ce 
marché. L'engagement de l'entreprise et sa présence dans un 
pays ont un caractère temporaire et sont déterminés par le 
nombre et la durée des chantiers en cours. Les investissements 
nécessaires au niveau de l'infrastructure et du matériel sont 
effectués à moyen terme. Le centre de gravité de cette activité 
peut être déplacé d'un pays à l'autre, selon la situation conjonc
turelle et politique. 
On peut accéder à ce genre de travaux en participant à des 
soumissions ouvertes sur le plan international. Ceci est norma
lement le cas pour des travaux financés par la Banque Mondiale 
ou par d'autres fonds internationaux d'aide au développement. 
Malheureusement, les occasions sur ce marché se présentent 
d'une façon sporadique et géographiquement dispersée. La 
concurrence y est très vive, et les rares chances de se voir 
adjuger des travaux ne permettent pas de créer et de maintenir 
une activité internationale à caractère continu. 



A part ce marché, il faut donc rechercher l'accès à des marchés 
nationaux de certains pays, qui présentent des conditions favo
rables à l'intervention d'une entreprise suisse. Pour ce faire, il 
est nécessaire de se créer des relations locales, capables de 
signaler les possibilités de travaux et d 'accompagner la soumis
sion et l 'exécution par des informations et conseils adéquats. 

-

Les plus grandes entreprises en Suisse ne sont, sur le plan inter
national, que des sociétés moyennes. Elles devraient donc con
centrer leur acquisition sur un nombre limité de pays, 
compatible avec leur potentiel d 'exécution et leur capacité de se 
créer un volume suffisant de relations locales. 

PROBLEMES LIES A L'EXECUTION DES TRAVAUX 

Souvent, le sort d 'une affaire se joue déjà avec l 'o ffre . Soit 
qu'elle soit écartée parce que trop élevée, soit qu'elle s'avère par 
la suite comme trop basse ou entachée de conditions trop dures, 
ce qui veut dire qu'une perte y était implicitement incluse dès le 
début. 

Il est donc inutile de dire qu'une offre doit être bien préparée. 
Normalement elle constitue déjà une partie importante de la 
planification future des travaux, avec programme, plan des 
installations, liste des équipements, description des procédés 
d'exécution, organigramme de l'encadrement, état du 
personnel employé et ouvrier. 
En outre, il est indispensable d'étudier les implications de la 
législation sociale, fiscale et de transfert de devises ainsi que les 
besoins en crédit et l'évolution de la liquidité en cours des tra
vaux. 

Toute approche du prix de l'offre par ce que l 'on appelle le prix 
du marché est dangereuse. Dans une concurrence entre entre
prises provenant de pays différents, les coûts peuvent varier 
sensiblement. Ainsi sera-t-il souvent impossible pour une entre
prise suisse de battre dans le domaine des coûts la concurrence 
asiatique qui profite d'une main-d'œuvre extrêmement bon 
marché. Des écarts du simple au double entre les prix des con
currents ne sont pas exceptionnels. Certes, des différences dans 
la conception technique et dans l'appréciation des rendements 
se présentent dans n'importe quelle soumission. Mais, dans un 
concours international, leurs implications financières s'avèrent 
souvent beaucoup plus importantes. A ceci s'ajoutent toutes les 
différences provenant de l 'appréciation des risques sociaux et 
politiques, des risques de change etc. 

Dans ce jeu, il convient de garder la tête froide, d 'écarter toute 
considération de prestige, de ne pas insister là où nos armes sont 
de toute façon plus courtes, d'éviter toute impatience ou 
faiblesse devant la sollicitation ou la menace. En cas de doutes 
graves, il est souvent préférable d'agir selon le principe de cet 
entrepreneur italien qui a dit : «Je n'ai encore jamais perdu de 
l'argent sur un travail qui ne m'a pas été adjugé.» 

Venons maintenant à l 'exé cution proprement dite des travaux : 

L'élément le plus noble et aussi le plus déterminant pour la 
réussite d'une affaire à l 'étranger est le personnel , principa
lement l'encadrement et tout spécialement les chefs respon
sables. Je pense premièrement au chef du projet qui supervise le 
déroulement des travaux et maintient la liaison entre le siège de 
l'entreprise et les organes supérieurs du client. Je pense ensuite 
au directeur et aux cadres supérieurs du chantier qui jouent un 
rôle primordial non seulement dans le domaine des travaux, 
mais aussi dans celui des relations sociales sur le chantier. Une 
mauvaise ambiance parmi le personnel ne fait que multiplier les 
écarts négatifs dans l'exécution des travaux, tandis qu'un bon 
départ et un bon esprit peuvent produire des résultats qui 
dépassent toute prévision. 
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Le maintien d'une équipe de bons cadres prêts à s'expatrier est 
donc primordial pour une entreprise voulant travailler à 
l' étranger. Or, les jeunes cadres qui se déplacent facilement 
manquent en général d 'expérience, tandis que les plus âgés, qui 
ont plus de métier, se trouvent souvent en face de problèmes 
familiaux. L'entreprise doit pouvoir résoudre ces problèmes. 
Elle doit en outre être apte à faciliter la réintégration en Suisse à 
ceux qui, après des années passées à l'étranger, le désirent. 

A la longue, l'activité étrangère d'une entreprise ne peut donc 
être conçue qu'en liaison avec une activité substantielle en 
Suisse qui sert au recrutement du personnel pour l 'étranger et 
permet la réintégration de ceux qui reviennent. 

Outre le personnel cadre, il faut citer comme élément principal 
pour la bonne réussite des travaux le know-how représenté 
par l 'expérien ce et la tradition de l 'entreprise . Aussi ne peut-on 
imaginer le maintien et le développement du niveau technique 
que par l'échange d'expériences entre l 'activité nationale et les 
travaux à l 'ét(anger. 
Le know-how nécessaire pour les affaires à l'étranger ne se 
limite pas au domaine technique. Des problèmes administratifs, 
financiers et juridiques doivent également être dominés. Enfin, 
il faut savoir apprécier des situations politiques sur le plan inter
national et à l 'intérieur des pays concernés. 

Un troisième élément important de l 'activité étrangère est le 
finan cement . 
Le financement des installations, du matériel et du fonds de 
roulement du chantier nécessite un investissement de l'ordre de 
300Jo du chiffre d'affaires annuel. Ces fonds peuvent être 
soumis au risque de change. L'importance du fonds de roule
ment dépend beaucoup de la morale de payement du client. Or, 
à l'étranger, celle-ci est souvent moins bonne qu'en Suisse. Il est 
donc indispensable de disposer d'une marge de crédit, capable 
de parer à une défaillance du maître de l'ouvrage. Un arrêt des 
travaux pour non payement de situations mensuelles serait très 
mal vu et catastrophique pour le bon déroulement d 'une 
affaire. 

Dans les pays de l'OPEP, il est en général possible de se faire 
concéder des avances par le client , allant jusqu'à 20% du 
montant des travaux, ce qui remplace en grande partie le propre 
effort de financement. Mais cette facilité de trésorerie doit être 
prise pour ce qu'elle est. En effet, il ne s'agit que d'une facilité 
passagère qui ne diminue en rien les risques financiers. Contre 
cette avance de liquidités, la banque suisse de l'entreprise doit 
fournir une garantie irrévocable, exécutable «ad first demand», 
sans indication des motifs. L'expérience dans le cas de l 'Iran 
montre que les banques exécutent ces garanties. Une entreprise 
qui profite de telles avances devrait donc toujours disposer en 
Suisse d'un volume de crédit qui lui permette de faire face à de 
telles situations. 

Parlons maintenant des risques te chniques et politiques des 
travaux. 

Personne ne contestera qu'à l ' étranger les risques sont plus 
élevés. Il faudrait donc qu'en moyenne ce risque accru soit 
compensé par des marges bénéficiaires plus élevées. Or, il est 
évident que cette moyenne, si elle existe, ne s'établira ni sur un 
petit nombre d'affaires, ni pour une seule entreprise. 

Dans le domaine te chnique , l'entreprise se trouve en général en 
face d 'un client qui ne dispose que de connaissances rudimen
taires. De ce fait, les contrats traitent ces problèmes de façon 
sommaire et laissent la plupart des risques techniques à l'entre
prise. Ceci est aussi le cas pour les travaux souterrains. En 
Suisse, un système différencié a été conçu pour l'appréciation 
géotechnique des rochers. A l'étranger, le client ne s 'intéresse 
généralement qu'à l 'ouvrage terminé et laisse à l'entreprise le 
soin de l'exécuter dans les délais et aux prix prévus par le con
trat. 
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Aux risques techniques s'ajoutent les r is ques politi ques . Tout le 
monde connaît le cas de l'Iran. L'effondrement de la structure 
économique, la carence totale du côté du client et des autorités, 
l 'arrêt des payements et l'appel des garanties bancaires. 
Ce genre de risques est assurable auprès de la GRE, de la 
Garantie contre les Risques à l'Exportation. Toutefois, pour 
des travaux de construction, la GRE ne couvre en général que le 
60 à 75<1Jo du risque, de façon qu'il incombe à l 'entreprise d'en 
supporter une part substantielle. 

SITUATION ET PERSPECTIVES DU MARCHE 

Ces considérations sur les risques politiques et les possibilités de 
les couvrir nous amènent au dernier point de mon exposé, où 
j'aimerais faire quelques réflexions sur la situation actuelle et 
les perspectives du marché des travaux à l'étranger. 

Après un développement très réjouissant de la construction à 
l'étranger dans la deuxième moitié des années 70, les perspec
tives pour la décennie à venir semblent moins favorables. Sur 
l'important marché des pays du Tiers Monde notamment, des 
modifications essentielles se dessinent. 
Sur le plan politique, les facteurs qui favorisent la destabili
sation sont connus, ce qui me dispense de les citer. A côté des 
problèmes politiques, dans de nombreux pays du Tiers Monde, 
des changements importants de nature économique se mani
festent et influencent l'activité internationale de la construc
tion : 

- dans certains pays de l'OPEP, les besoins de construction 
ont atteint ou dépassé le point culminant, 

- dans les pays du Moyen-Orient, la concurrence exercée par 
les entreprises asiatiques prend une part du marché sans 
cesse grandissante, 

- l'effondrement des prix sur le marché des produits agricoles 
tropicaux diminue largement le potentiel d'investissement 
des pays concernés, 

- la tendance de la Banque Mondiale, d'encourager davantage 
la construction d'objets plus petits, réduit le volume du 
marché international de la construction financé par cet 
institut, 

- dans certains pays se créent des firmes locales qui, avec le 
temps, prennent une part plus importante du marché et 
sollicitent de leur gouvernement la protection face à la con
currence étrangère. 

Faire face à ces nouvelles conditions deviendra un des pro
blèmes principaux de la construction suisse à l'étranger au cours 
des années 80. Une nouvelle diversification par le transfert des 
activités dans les pays industrialisés ne sera possible que dans 
des cas particuliers. Le Tiers Monde représentera toujours le 
marché principal de l'activité de construction à l'étranger. 
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Une plus grande diversification régionale des domaines d'inté
rêt permet de rechercher une certaine compensation des risques. 
La concurrence asiatique des pays à bas salaires doit être 
acceptée comme telle. L'intérêt principal doit si possible être 
axé sur des commandes spéciales et des prestations particulières 
offrant plus de chances aux entreprises suisses. Il sied de vouer 
une attention accrue aux pays dont la langue officielle est le 
français, l'espagnol ou le portugais. Là où cela est possible, il 
faut rechercher la collaboration d'une entreprise locale ; en 
effet, les entreprises suisses, dont l'envergure est considérée 
comme relativement modeste sur le plan international, sont 
souvent plus aptes à créer de telles relations que les grandes 
entreprises de dimension mondiale. Quelquefois, des possibi
lités intéressantes de financement à partir de la Suisse 
permettent de présenter un avantage aux clients potentiels. 

Malgré les risques, au vu des possibilités qui s'offrent encore à 
l'industrie suisse de construction, elle devrait être apte à main
tenir au cours des années 80 une activité non négligeable, même 
dans une situation du marché plus difficile. On ne saurait toute
fois exclure un certain recul du point de vue volume. 

Toutefois, la volonté des entreprises de maintenir à l'étranger 
leur position, malgré des difficultés accrues, n'est pas la s.eule 
condition pour réussir. Elles doivent avoir la possibilité de 
couvrir les risques politiques à des conditions concurrentielles 
par le truchement de la Garantie des Risques à l'Exportation. 
Malheureusement, nous constatons aujourd'hui, sous le coup 
des pertes que la GRE a subies - spécialement pour la cou
verture des risques de change - un durcissement des pratiques 
de garanties avec réduction des taux de couverture et augmen
tation des primes. 
Cette tendance, qui affecte spécialement notre branche, doit 
être combattue en mettant l'accent sur l'importance que repré
sentent les travaux à l'étranger pour l'ensemble de notre 
branche. Plus d'un tiers de l 'activité des grands travaux de 
haute technicité des entreprises suisses est aujourd'hui exercé à 
l'étranger. Le maintien et le développement du know-how et 
de la capacité de réalisation des entreprises suisses se fait donc 
en forte liaison avec leurs travaux à l'étranger. Un important 
recul de cette activité conduirait nécessairement à un appau
vrissement de la capacité technique et opérationnelle de nos 
grandes entreprises, ce qui serait défavorable pour les tâches 
qu'elles ont encore à accomplir en Suisse. 

Il est inutile de souligner dans cette assemblée que la technique 
est universelle et la collaboration internationale une des bases 
du progrès. Les sujets qui sont traités par votre société sont de 
ceux où la science et la technique suisses ont pu participer 
largement et positivement au développement des connaissances 
et des méthodes. Presque nulle part dans les différents 
domaines de notre profession, les problèmes liés à la connais
sance théorique et à la réalisation pratique ne sont aussi inti
mement interconnectés que dans la mécanique des sols et des 
rochers. La partie de ce savoir qui est représentée par nos entre
prises de construction fut acquise et développée en liaison 
étroite avec les possibilités d 'activité qu'elles ont trouvées à 
l'étranger. Il faut donc espérer, et nous sommes confiants, que 
ces possibilités se trouveront aussi dans le futur. 

Adresse de l 'auteur : 

F. Marti, Dir. gén. 
SA Conrad Zschokke 
Rue du 31-Décembre 42 
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Schweizer Bauingenieure im internationalen Wettbewerb 
Von R. Sinniger, Mannedorf 

Es ist naheliegend, an einer Tagung wie der heutigen, an der im 
ersten Teil über einen internationalen Kongress Bilanz gezogen 
wurde, über die Arbeit der schweizerischen Bauingenieure im 
Ausland nachzudenken. Dabei ist es unerlãsslich, vorerst einen 
kurzen Blick auf die Entwicklung des Berufsstandes im Inland 
zu werfen, um anschliessend die heutige Situation und die welt
weite Wettbewerbslage besser beurteilen zu konnen. 

PIONIERLEISTUNGEN IM IN- UND AUSLAND 

Gegen Ende des letzten Jahrhunderts hat in der Schweiz die 
eigentliche Entwicklung vom Agrarland zum modernen Indus
triestaat eingesetzt. Eine sich rasch entwickelnde Industrie hat 
vorerst nach schnelleren und sicheren Verkehrswegen gerufen. 
In der Folge entstandenen Verkehrsbauten wie zum Beispiel die 
Gotthard- und Lotschberg-Bahnstrecken, die noch heute als 
Pionierwerke unsere Bewunderung verdienen. Mit der 
Zunahme der Industrieproduktion und der damit verbundenen 
Steigerung des Lebensstandards war aber zugleich ein stark 
anwachsender Bedarf an Energie zu befriedigen. Dank fort
schrittlicher Ingenieurleistungen entstanden Wasserkraftan
lagen, die damals Vorstosse zu neuen Massstãben bedeuteten. 
Der in unserem Jahrhundert anfãnglich vorherrschende Glaube 
an stãndiges Wachstum, die starke Zunahme des individuellen 
Verkehrs, aber auch die Folgen einer zunehmenden Umwelt
belastung verlangten von den Bauingenieuren immer neue 
Leistungen, um den Anforderungen der Zeit gerecht zu werden. 
Somit war und ist heute noch eine Inlandnachfrage vorhanden, 
die nicht nur verlangt, vorhandene Technologien zu bewahren, 
sondern auch die Entwicklung neuer Methoden in Wissenschaft 
und Baupraxis erfordert. Zu jeder Zeit waren aber auch 
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schweiz. Bauingenieure im Ausland tãtig, sei dies nun im 
Rahmen einer Unternehmung oder als Projektverfasser. Stell
vertretend für viele sei hier der Brückenbauer Othmar H. 
Ammann genannt, dessen Verrazzano Brücke in New York 
zeuge seines Konnens darstellt. 

WETTLAUF MIT VERSCHÁRFTEM TEMPO 

Zwei Ursachen sind an einer zunehmenden Auslandtãtigkeit seit 
der Mitte dieses Jahrhunderts zu nennen. Zum einen verlangte 
das im Inland erreichte Konnen und die vorhandene Leistungs
kapazitãt nach Ersatz für den im eigenen Lande nur noch 
beschrãnkt verfügbaren Auftragsbestand. Zum andern aber 
wurde in vielen nicht oder nur schwach industrialisierten 
Lãndern eine starke Nachfrage nach moderner Technologie 
spürbar. Diese Nachfrage liegt wohl zum Teil im Wunsch nach 
verbesserten Lebensbedingungen begründet, in vielen Lãndern 
ist sie jedoch heute noch eine reine, durch den ernormen Bevol
kerungszuwachs bedingte Existenzfrage. 

Die Schweiz ist n un allerdings im Anbieten ihrer Leistungen au f 
dem Bausektor nicht alleine. Eine Verlangsamung des Inland
wachstums hat gleichzeitig in vielen entwickelten Lãndern ein
gesetzt, so dass zeitweise und bei interessanten Projekten ein 
richtiger "run" qualifizierter Baufirmen und Projektierungs
büros stattfindet. Bei diesem Bemühen um Mandate wird nicht 
nur fachliches Konnen zur Konkurrenz angeboten, sondern es 
findet zur gleichen Zeit ein starker Druck auf die Ausführungs
termine und die Angebotspreise statt. 

Im fachlichen Sektor hat die Auslandtãtigkeit viele neue 

Bild I: 
Exotische Uinder erjordern die Losung 

von neuartigen Problemen. 



Impulse zur Kenntniserweiterung gebracht. Rein schon die zum 
Teil um ein vielfaches grosseren Dimensionen der Bauvorhaben 
verlangten nach einem Überdenken der bis anhin gültigen 
Theorien und Regeln. Bauvorhaben, die bei uns nicht oder 
noch nicht realisiert werden konnten, zwangen zu einer raschen 
Kenntniserweiterung. Aber die internationale Konkurrenz ver
langte auch aufmerksames Verfolgen auslãndischer For
schungsergebnisse auf Fachgebieten, die im Inland nicht zur 
Anwendung gelangen konnen, wie zum Beispiel das Bauen mit 
tropischen Boden oder an Meeresküsten. 

Die durch unsere technischen Hochschulen gewãhrte Aus
bildung erlaubt, dank ihrer breiten Basis, ein Schritthalten mit 
dem Ausland. Leider übertrãgt sich dieses hohe intellektuelle 
Niveau nicht immer auf das geschãftspolitische Gebaren, kann 
es doch tatsãchlich vorkommen, dass sich im Endkampf um ein 
Mandat zwei Schweizerfirmen gegenüberstehen und die Klingen 
kreuzen. Dieses Überbleibsel aus der Soldnerzeit konnen wir 
uns aber offensichtlich leisten, denn allzulange ist dieser Miss
stand schon bekannt, ohne dass man ihn mit Erfolg beseitigt 
hãtte. 

Für' Lãnder, die auf Fremdfinanzierung ihrer Projekte ange
wiesen sind, bilden oft günstige Kreditangebote ein auch für 
Ingenieurleistungen stark verkaufforderndes Mittel. In diesem 
letzten Punkt haben die Schweizer Firmen recht oft Mühe mit 
gewissen auslãndischen Konkurrenten mitzuhalten. Vermehrte 
Anstrengungen der Schweiz in dieser Richtung sollten hier für 
eine bessere Chancengleichheit sorgen. 

VOLKSWIRTSCHAFTLICH INTERESSANT 

Das Erbringen von Ingenieurleistungen im Ausland ist jedoch 
weit mehr als n ur Ersatz für einen begrenzten Inlandmarkt. Für 
ein an Rohstoffen armes Land wie die Schweiz war und ist der 
Verkauf von Wissen und Konnen von vorrangiger Bedeutung. 
Wieso sollte dies nicht auch für Bauingenieurleistungen gelten? 
Sicherlich sind die daraus resultierenden Einkünfte im Ver
gleich zur Industrie sehr bescheiden, doch müssen sie in einem 
etwas grosseren Zusammenhang gesehen werden. Recht oft 
bedingt nãmlich die Realisierung der Bauingenieurprojekte 
Lieferungen z.B. aus der Maschinen- oder Elektroindustrie. Ein 
gewisser Marktvorteil der Schweizer Lieferanten ist dann vor
handen, wenn der Projektverfasser Wert auf entsprechende 
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Qualitãt legt und der Kunde gewillt ist, diese auch zu bezahlen. 

Die Auslandtãtigkeit der schweizerischen Bauunternehmer 
betrãgt zur Zeit ca. O, 75 Mia. F r. Bei ei n em Inland-Bauvor
haben von rund 25 Mia. Fr. (1980) sind dies bescheidene 3%. 
Bei den Dienstleistungen für Planung, Projektierung und Bau
leitung betrãgt die jãhrliche Auftragssumme der Ausland
mandate zur Zeit ca. 200 Mio. Fr., was rund IOOJo der Inland
aufwendungen für Ingenieurmandate bedeutet. 

Schwerer mit Zahlen zu erfassen ist der Gewinn, welcher der 
einheimischen Bauwirtschaft aus der im Ausland gewonnenen 
Erfahrung erwãchst. Bei einem inlãndischen Bauvolumen das 
bekanntlich recht grossen Schwenkungen unterworfen 

'
sein 

kann, müssen zudem gelegentlich Arbeitsplãtze über die 
Grenzen gesucht werden, um Spezialisten und Fachleute nicht 
an auslãndische Firmen und damit für die Schweiz zu verlieren. 
Ebenso wichtig ist es aber auch, dass im Ausland arbeitende 
Firmen einen gewissen Anteil am Inlandmarkt haben, denn nur 
so kann der erwünschte "know-how"-Rückfluss stattfinden. 

Von unbestreitbarem Interesse ist jedoch die weltweite Tãtigkeit 
von Schweizer Bauingenieuren auch für unsere Hochschulen. 
Projekte im Ausland bringen uns zwangslãufig in Kontakt mit 
Fachleuten anderer Lãnder, was erlaubt, die Bedürfnisse der 
eigenen Ausbildung und die Anforderungen an unsere Absol
venten besser formulieren zu konnen. Nur im permanenten 
Wettbewerb kõnnen die Massstãbe für eine fortschrittliche und 
zukunftsgerichtete Ausbildung geschaffen werden. Eine enge 
Verbindung zwischen Auslandprojekten und Hochschulen ist 
daher auch für die Schweiz eine absolute Notwendigkeit. Viele 
Lãnder sind uns in dieser Beziehung voraus, da oft die Mit
wirkung ihrer Hochschulen an Projekten nicht allein auf 
kommerziellen Überlegungen beruht. 

HAR TE ARBEIT IN FREMDER UMWEL T 

Jede Bearbeitung von Auslandprojekten erfordert einen kür
zeren oder lãngeren Aufenthalt der Projektleiter und Sachbear
beiter im betreffenden Land. In den letzten Jahren hat sich 
dabei gezeigt, dass die Auftraggeber in zunehmendem Mass das 
Erbringen der Leistung in ihrem eigenen Land verlangen. Dies 
in der Absicht, die Auslãnder gleichzeitig als Lehrmeister für 
einheimisches Kader zu benutzen. Die Auslandtãtigkeit 

Bild 2: 
Hydraulischer Modellversuch an der 

ETH Zürich für eine ausldndische 
Bewdsserungsan/age 
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bedeutet nun nicht nur ein Wiederholen von bereits im eigenen 
Lande bewãhrten Projekten und Methoden. Es ist j a gerade die 
Eigenart vieler Bauingenieurwerke, dass sie als eigentliche 
Prototypen in jedem Fali den ortlichen Verhãltnissen angepasst 
und somit jeweils von Grund auf neu überdenkt werden 
müssen. Was in unseren Breitengraden und Umweltbedingun
gen als sinnvoll und wirtschaftlich gilt, muss daher nicht unbe
dingt auch unter exotischen Bedingungen zutreffen. Dies gilt 
sowohl für die Planung und die Realisierung als auch für den 
Betrieb des Werkes. 

Beim Erfüllen der obigen Aufgaben spielen dabei Mentalitãts
unterschiede zwischen Auftraggeber und Mandatsnehmer oft 
eine bedeutendere Rolle als die anfãnglich fremde Umgebung 
oder extreme Klimaverhãltnisse. Die Forderungen an im 
Ausland tãtigen Ingenieure gehen somit eindeutig über das im 
Inland übliche Mittel hinaus. Eine dem Einsatzort entspre
chende finanzielle Entschãdigung und die Gelegenheit zu erleb
nisreichen Reisen mogen in vielen Fãllen eine angemessene 
Kompensation bedeuten. Nicht selten heisst aber Ausland
tãtigkeit auch Trennung von der Familie, sei dies bedingt durch 
die Art des Einsatzes oder durch die fehlende Infrastruktur am 
Einsatzort (z.B. Schulen). In diesen Fãllen hat jeder einzelne 
selbst zu entscheiden, ob der mogliche Gewinn in angemesse
nem Verhãltnis zum Opfer steht, das die Familie bringt. 
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Bild3: 

Variantenstudie für innerstiidtischen 
Verkehr ei n er asiatischen Grossstadt. 

SORGEN UM DEN NACHWUCHS 

Die Anfragen für Ingenieurleistungen im Ausland werden unter 
den heutigen weltwirtschaftlichen Verhãltnissen bestimmt 
anhalten oder sogar noch zunehmen. Bei einigermassen gesun
den Wãhrungsverhãltnissen werden somit auch in Zukunft die 
Auftrãge an die Schweiz nicht ausbleiben. Werden wir aber 
auch über eine genügende Anzahl Bauingenieure verfügen, um 
den Auftrãgen gerecht zu werden? Die Statistiken unserer 
beiden hochschulen zeigen ein sehr betrübliches Bild. War zum 
Beispiel 1950 an der ETHZ die Abteilung für Bauingenieure mit 
180Jo aller Studierenden die best besuchte Fakultãt, sind es 1980 
nur noch 4.60Jo, das heisst kaum mehr als Forstwirtschaft 
(3.1 OJo) und Kulturtechnik und Vermessung (3.1 OJo). Hat an der 
ETHZ bereits nach 1966 eine Abnahme der Studenten an der 
Abteilung für Bauingenieurwesen eingesetzt, so hat an der 
ETHL erst der Konjunktureinbruch 1972/73 deutliche Spuren 
hinterlassen. In Zürich beschleunigte dieses Ereignis nur noch 
die Talfahrt. Mit den Zahlen von 1980 beider technischer Hoch
schulen ergeben sich, unter Abzug der Auslãnder, jãhrlich nur 
70 neue Schweizer Bauingenieurdiplome. Einer Studie der 
Abteilung für Bauingenieurwesen an der ETHZ aus dem Jahre 
1977 ist jedoch zu entnehmen, dass die Schweiz, bei einer inlãn
dischen Bautãtigkeit entsprechend derjenigen im Jahre 1980, 
ca. 120 frisch diplomierte Bauingenieure pro Jahr notig hat. 
Dieser Schwund an Interesse für einen Berufsstand ist besorg
niserregend und ruft nach raschen Massnahmen sowie nach 
einem eigentlichen Überdenken der Ausbildung und des 
gesamten Berufsbildes. 
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Bild4: 
Entwicklung der Anzah/ Studierenden 

für Bauingenieurwesen an unseren 
beiden technischen Hochschulen. 

Adresse des Verfassers: 
Richard Sinniger 
Prof. Ing. ETH 
Sonnenbergstr. 36 
8708 Mãnnedorf 
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Das Pumpspeicherwerk Dinorwic l Wales 
Von Christian Bubb, Zürich 

l. EINLEITUNG 

Eine der grõssten und anspruchvollsten Kraftwerksbauten, 
Dinorwic, geht zur Zeit in Llanberis in Nord-Wales in Gross
britannien seiner Vollendung entgegen. Der Bauherr dieses zur 
Zeit grõssten Pumpspeicherwerkes Europas mit einer Leistung 
von 1800 MW, ist das Central Electricity Generating Board 
(CEGB). (Bild l) 
Der überwiegende Teil dieses Pumpspeicherwerkes befindet 
sich untertage in riesigen Kavernen, so dass abgesehen von ein 
paar Verwaltungsgebáuden, die im lokalen Stil gebaut werden, 
die ganze Station von aussen praktisch unsichtbar bleibt. Dies 
eine Konzession an den Snowdonia Nationalpark, in dem das 
Werk erbaut wird. (Bild 2) 

Das Kraftwerk benützt zwei bestehende Seen als oberes und 
unteres Reservoir. Llyn Peris, das untere der zwei Becken, liegt 
ca. 500 m tiefer als das obere Becken, Marchlyn Mawr. Beide 
Seen mussten vergrõssert werden, um die nõtige Wassermenge 
für einen vollen Zyklus aufnehmen zu kõnnen. 

Die bewegte Wassermenge für einen vollen Produktionszyklus 
von 5 Stunden, resp. einen vollen Pumpzyklus von 6 Stunden, 
betrágt rund 6,6 mio m'. 

Fig. 2: Luftbild der Baustelle mit eingezeichnetem Projekt 
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Fig. l : Standort des Pumpspeicherwerkes 



2. WARUM WIRD DINORWIC GEBAUT? 

Das CEGB, Englands grõsster Stromproduzent, benõtigt eine 
grosse, sofort abrufbare Produktionseinheit, die in der Lage ist, 
den plõtzlichen Nachfrageschwankungen im nationalen Ver
bundnetz begegnen zu kõnnen, und die die nationale Strom
versorgung im Falle einer Panne in einem der grossen ther
mischen Kraftwerke sicherstellen kann. 

In England und Wales wird zur Zeit diese Stromreserve, die 
dauernd zur Verfügung stehen muss, durch Kohle- und õlge
feuerte Kraftwerke bereitgestellt. Diese Werke produzieren 
Strom im unwirtschaftlichen Teillastbereich, damit der Output 
erhõht werden kann, falls eine zusatzliche Nachfrage besteht. 
Deshalb wird Dinorwic - wenn in Betrieb genommen -
ausserst wichtig sein, die Stromversorgung des Landes in Not
fiilien sicherzustellen. Sollten zum Beispiel die beiden grõssten 
zur Zeit im Lande in Betrieb stehenden 660 MW Turbogene
ratoren eine Panne erleiden, so ist Dinorwic in der Lage, inner
halb von 10 Sekunden den aquivalenten Output von 1320 MW 
an das Netz abzugeben. 

Dinorwic wird auch dazu benützt werden, die grossen Ver
brauchsspitzen- vor allem im Winter oder z.B. em Ende von 
popularen Fernsehsendungen, wenn Millionen von Zuschauern 
sich ihren obligaten Tee oder Kaffee zubereiten- abzudecken. 

Dinorwic wird im weiteren mithelfen, die Spannung im 
Verbundsystem au f der erforderlichen Hõhe zu halten. 

Das Kraftwerk wird sowohl als Stromproduzent wie auch als 
Stromkonsument verwendet. Im Falle eines Überschusses an 
elektrischer Energie ist Dinorwic in der Lage, diese sehr kurz
fristig aufzunehmen und damit Wasser in sein oberes Reservoir 
zu pumpen. Für die Umstellung von Produktion auf Pumpen 
werden nicht mehr als 90 Sekunden benõtigt. Diese Fahigkeit, 
sehr kurzfristig und in unregelmassigen Abstanden Energie auf
zunehmen oder abzugeben, ermõglicht nun den konventio
nellen thermischen Kraftwerken ihrerseits, Strom mit optima-

!em Wirkungsgrad zu produzieren. Das heisst, es kann - falls 
nõtig - mehr Strom wirtschaftlicher produziert werden und ein 
Teil dieser zusatzlichen Kapazitat steht nur dann zur Ver
fügung, wenn sie unbedingt gebraucht wird. 

Dinorwic produziert als sofort zur Verfügung stehendes Kraft
werk schneller und billiger Strom als die thermischen Kraft
werke. Es gibt dem nationalen Verbundsystem grõssere Flexi
bilitat zu einem günstigen Preis. 

Durch die Stillegung einiger unwirtschaftlicher Kraftwerke und 
dun;h die Übernahme deren Aufgaben durch Dinorwic, glaubt 
das CEGB jahrlich etwa 12-15 Mio Pfund einsparen zu kõnnen. 

3. DAS PROJEKT 

Marchlyn Mawr, ein bestehender See wurde vergrõssert und 
bildet das obere Becken. Ein 600 m langer Erddamm wurde 
gebaut um dem Becken den nõtigen Inhalt zu geben, der für 
einen vollen Zyklus benõtigt wird. 

Der Damm hat ein Volumen von 1,85 Mio m' und ist ca. 35 m 
hõher als der ursprüngliche Wasserspiegel. Die Wasserspiegel
differenz betragt 33 m bei maximaler Produktion wahrend 
5 Stunden. 

Durch das Einlaufbauwerk fliesst eine Wassermenge von 
390 m' /Sekunde in den Druckstollen. Der Druckstollen, der 
eine Lange von 1695 m aufweist, mündet in das Wasserschloss, 
das über dem Vertikalschacht liegt. Der Durchmesser dieses 
Stollens betragt 10,5 m. 

Fig. 3: Generelle Situation 

ELECTRICITY GENE_RATING F30AR_Q 
PINORWIC 

SECTION 

LLYN PERiS. 
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PUMPED STORAGE=----""''-'--'-'"'---'-"'" 

l 

low Pressure Tunnel 

Legende: 

M_A;lCHLYN MAWR. 

1 Oberes Becken 

2 Einlaufbauwerk & Niederdruckstollen 

3 Wasserschloss & Vertikalschacht 

4 Kavernenkomplex 

5 Unteres Reservoi r 
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Fig. 4: Wasserschloss und Vertikalschacht 

(Bild 4) Das Wasserschloss besteht aus zwei konzentrischen 
Ringen, von denen der obere einen Durchmesser von ca. 80 m 
und eine Tiefe von 14 m hat. Der untere Ring, der direkt über 
dem Vertikalschacht sitzt, hat einen Durchmesser von 30 m und 
eine Hohe von 65 m. 

Der Vertikalschacht besitzt einen Durchmesser von 10 m und 
eine Tiefe von 439 m. Der Ausbruch dieses Schachtes erfolgte in 
zwei Etappen. Zuerst wurde mit einer Robbinsfriise Typ 71 R 
ein Pilotloch mit einem Durchmesser von 30 em auf die ganze 
Tiefe gebohrt. (Totale Liinge in ki. Wasserschloss ca. 530 m). 

Nachdem der Ausbruch des Hochdruckstollens den Schacht
fuss erreicht hatte, konnte das Pilotloch auf 2,4 m ausgeweitet 
werden. 

In einer zweiten Phase weitete man den Schacht von oben nach 
unten auf das endgültige Profil aus, unter Benützung des vor
giingig gefriisten Loches als Schutterschacht. Mittels einer 
Gleitschalung konnte dann der ganze Schacht non-stop von 
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Fig. 5 : Hochdrucksto/len 

unten nach oben betoniert werden. Das gleiche Verfahren kam 
auch beim Auskleiden des unteren Ringes des Wasserschlosses 
zur Anwendung. 

Der Hochdruckstollen verbindet den Schachtfuss mit der 
oberen Schieberkammer. (Bild 5) Er besitzt einen Durchmesser 
von 10 m und verzweigt sich nach ca. 500 m in die 6 Verteil
stollen, die einen variablen Durchmesser von 3,8 - 2,5 m auf
weisen. Der Hochdruckstollen sowie der obere Teil der Verteil
stollen sind mit Beton ausgekleidet. Nur der untere Teil der 
Verteilstollen besitzt zusiitzlich eine Stahlpanzerung. 

Mehr als 500'000 m' Fels mussten ausgebrochen werden, damit 
die neun miteinander verbundenen Kavernen gebaut werden 
konnten. (Fig. 6). 
Die angetroffenen geologischen Verhiiltnisse sind in den beiden 
Schnitten ersichtlich. (Bild 7 u. 8). 

Siimtliche Erschliessungs- und Zugangsstollen erreichen eine 
Liinge von über 4000 m. 

1 Hochdruckstollen 

2 Verteilstollen 

9 Auslaufstollen 

10 Kabelstollen 

Fig. 6: Kavernenkomplex (isometrisch} 
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3 Gepanzerte Verteilstollen 

4 Obere Schieberkammer 

5 Maschinenhalle 

6 Transformerhalle 

7 Busbars 

8 Untere Schieberkammer 

11 Ventilationsschacht 

12 Ventilations- & Messstollen 

13 Yugangsstollen �� Erschliessungsstollen 
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Fig. 7: Geologischer Horizontalschnitt durch den Kavernen
komplex 

Fig. 8: Geologischer Vertikalschnitt durch den Kavernenkomp/ex 

Die obere Schieberkammer ist 146 m lang, 9 m breit und knapp 
20 m hoch. Sie liegt in einem Abstand von 16 m parallel zur 
Maschinenhalle. 

Die Maschinenhalle mit ihren gewaltigen Dimensionen von 
180 m Lii.nge, 24,5 m Breite und max. 60 m Héihe, gehéirt zu 
den gréissten je ausgebrochenen Kavernen in der ganzen Welt. 
(Bild 9 u. 10). 

Jede der 6 installierten Maschinen von Dinorwic hat eine max. 
Kapazitat von 313 MW, wenn sie als Turbine/Generator arbei
tet. Wird die Francisturbine als Pumpe und der Generator als 
Motor verwendet, so werden 281 MW pro Einheit benéitigt. 

Normalerweise werden 2 der 6 Einheiten mit Hilfe von Druck
luft auf 500 U/Min. gehalten, um im Notfall innerhalb von 10 
Sekunden Strom an das Netz abgeben zu kéinnen. Diese beiden 
Einheiten werden im Normalfall für nicht langer als max. 
15 Min. zur Stromproduktion herangezogen. Sie werden sofort 
wieder abgeschaltet, sobald andere konventionelle Kraftwerke 
ihre Stromproduktion erhéiht haben. 

Die restlichen 4 Einheiten werden im Normalfall für die Span
nungsregulierung eingesetzt. Diese Aufgabe stellt an die Tur
binen sehr grosse Anforderungen, werden sie doch pro Tag ca. 
40 Mal an- und abgeschaltet. 

Der in der Maschinenhalle produzierte Strom wird mit einer 
Spannung von 18'000 Volt über drei Verbindungskavernen -
den sogenannten Busbars - in die 40 m entfernte, parallel zur 
MH liegende Transformerhalle geführt. Die Busbars haben eine 
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Fig. 9: Maschinenhalle Ausbruchphase 
Abbau der seitlichen Strossen au[ Kote 50 

Fig. 10: Maschinenha/le nach Abschluss der Ausbrucharbeiten 

Lii.nge von 46 m, eine Breite von 14 m und eine Héihe von 
17,5 m. Zudem sind in diesen Kavernen n oe h verschiedene 
Steuerungs- und Versorgungssysteme untergebracht, die für 
den reibungslosen Betrieb benéitigt werden. 

Die Transformerhalle hat folgende Dimensionen: Lange: 
162 m, Breite 23,5 m, Héihe 20 m. In der TH wird der Strom 
von 18 kV auf 420 kV herauftransformiert. Ein Kabelstollen 
führt von der TH zur ca. 10 km entfernten Schaltstation. 

Nachdem das Wasser die reversiblen Francisturbinen durch
stréimt hat, fliesst es durch die unterwasserseitige Schieber
kammer in die drei Auslaufstollen und von dort in das untere 
Reservoir. 
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Die untere Schieberkammer ist 174 m Jang, 7,25 m breit und 
20 m hoch. An beiden Enden sind zwei grosse Kavernen ange
hãngt, die die ganze Starteinrichtung sowie die Heizungs- und 
Ventilationsinstallationen beherbergen. 

Je zwei der sechs gepanzerten Auslaufstollen mit einem varia
blen Durchmesser von 3, 75 - 5,80 m, vereinigen si eh nach ca. 
160 m zu je einem der drei grossen Auslaufstollen. Diese drei, 
mit Beton verkleideten Tunnels mit einem Durchmesser von 
8,25 m haben eine Lãnge von 380 m und münden in das grosse 
Auslaufbauwerk, welches in einem alten Schiefersteinbruch 
liegt. Das Bauwerk befindet sich 60 m unter dem minimalen 
Wasserspiegel des unteren Reservoirs. Der Steinbruch ist von 
diesem Becken durch eine Felsbarriere getrennt. Diese ermog
lichte es, das Auslaufbauwerk ohne provisorischen Abschluss
damm auszuführen. 

(Bild 11) Über 4 Mio m' Schiefer mussten ausgebaggert werden, 
um den See von 37 auf 57 ha zu vergrossern. Der Wasserspiegel 
des Sees schwankt bei einem vollen Zyklus ganze 14 m. Dieses 
Bild gibt Ihnen einen Überblick über das untere Becken in 
seinem ausgebaggerten und abgesenkten Zustand. 

Fig. 11: Aus/aufbauwerk in das untere Reservoir (Llyn Peris) 

Ein Flüsschen, das vom Llanberis-Pass nach Carnarvon fliesst, 
durchquert den See Llyn Peris. Um das untere Reservoir von 
jedem Zu- und Abfluss zu trennen, musste ein 2,2 km Janger 
Umleitstollen von 6 mal 7 m erstellt werden. Mit einer kleinen 
Schleuse wird der Wasserspiegel des Sees konstant gehalten. 

Sãmtliche beschriebenen Bauarbeiten, d.h. Ausbruch und 
Beton wurden durch das Konsortium 

Sir Alfred McAlpine & Son 

Charles B ran d & Son 
und die AG Conrad Zschokke Genf 

ausgeführt. Die AG Conrad Zschokke übernahm innerhalb des 
Konsortiums die Aufgabe, die gesamten Ausbrucharbeiten zu 
planen und zu leiten. 

Der Werkvertrag- im Jahre 1975 abgeschlossen - stellt den 
bausummenmãssig grossten Auftrag dar, welcher je in England 
durch das CEGB an ein einzelnes Konsortium vergeben wurde. 
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4. DER AUSBRUCH DER MASCHINENHALLE 

Da die zur Verfügung stehende Zeit nicht ausreicht, die sehr 
komplexen Ausbrucharbeiten in ihrer Gesamtheit zu beschrei
ben, werde ich mich auf den Ausbruch der Maschinenhalle 
beschrãnken. Eine ausführlichere Darstellung der Ausbruch
arbeiten und der dabei durchgeführten Untersuchungen, wie 
z.B. Erschütterungsmessungen sind in den April bis September
ausgaben der Zeitschrift Tunnel & Tunneling im Detail 
beschrieben. 

Der Ausbruch der MH lag von allem Anfang an infolge ihrer 
eindrücklichen Abmessungen auf dem kritischen Weg. Aus 
diesem Grunde musste mit den Arbeiten auf verschiedenen 
Ebenen gleichzeitig begonnen werden. 

(Fig. 12) Zu Beginn wurde auf die ganze Lãnge der MH der 
Mittelteil der Kalotte auf eine Breite von 8 m und eine Hohe von 
6 m ausgebrochen. Anschliessend folgte ein 3 m breiter Schlitz 
über die gesamte Breite der MH. In diesem Messquerschnitt 
wurden Bolzen versetzt um die Ausweitung der Kalotte au f ihre 
volle Spannweite mit Distometermessungen überwachen zu 
konnen. Mehrere Extensometer variabler Lãnge im Ventila
tionsstollen über der MH ergãnzten das Messprogramm. 
Gleichzeitig wurden die Ventilationsschãchte mittels einer 
Robbinsfrãse mit einem Durchmesser von 2,4 m aufgefahren. 

Die Ausweitung der MH von 12 auf 16 m erfolgte vorerst auf 
eine Lãnge von 40 m. Bevor die Kalotte auf ihre volle Spann
weite von 24,5 m ausgebrochen werden durfte, mussten 10 m 
lange 120 to Diwidag Monobaranker in einem 3 m Raster ver
setzt un d au f 60 to vorgespannt werden. 

Diese permanenten Einstabanker besitzen einen doppelten 
Korrosionsschutz auf die ganze Lãnge des Ankers bestehend 
aus einem durchgehend gerippten Hart-PVC-Rohr und dem 
lnjektionsgut. 
Durch eine ãusserst prãzise Einmessung des Ankerstandortes 
wurde verhindert, dass infolge des vorhandenen Überprofils, 
sich die Anker in horizontaler und vertikaler Richtung über
schneiden. Die Bohrtoleranz von 50Jo musste unter allen Um
stãnden eingehalten werden. 

Zwischen den Vorspannankern wurden Felsnãgel in einem 
Raster von 2 m versetzt. Diese Klebeanker haben eine Lãnge 
von 3,6 - 6,0 m, und sind au f 11 to vorgespannt. 

Ein 5 em starker armierter Spritzbeton au f die ganze Oberflãche 
aller Kavernen und Stollen, schloss die Felssicherungsmass
nahmen ab. 

Zurück zum Ausbruch: 
Parallel zu den erwãhnten Arbeiten in der Kalotte trieb man in 
der Lãngsaxe der MH einen Schutterstollen auf Kote 50 sowie 
einen weiteren Erschliessungsstollen au f Kote 38 vor. 

Ein ausgedehntes Messprogramm - wãhrend der Ausweitung 
der Kalotte auf den ersten 40 m durchgeführt - zeigte, dass die 
vorgesehene Ankerdichte in den verschiedenen Kavernen erheb
lich reduziert werden konnte. Anstelle der vorgesehenen 10 m 
Jangen 120 to Anker in einem Raster von 3 m genügte nun ein 
Rasterabstand von 6 m. Der Einbau der Anker hatte jeweils 
dann zu erfolgen, wenn die Spannweite von 16 in erreicht war. 
Der max. Abstand zur Brust durfte dabei 40 m nicht über
schreiten. 

(Fig. 13) Zusammen mit der Ausweitung der Kalotte auf die 
ganze Lãnge der MH wurde der Stross unter dem Mittelteil der 
Kalotte gesprengt und mit dem Ausbruchmaterial der vorgãngig 
erstellte Schutterstollen au f Ko te 50 aufgefüllt. 

U m einen Zugang zu den 3 Verbindungskavernen zu der TH zu 
erhalten, musste parallel zu den Arbeiten in der Kalotte der MH 
der Stollen auf Kote. 38 durch die MH hindurch verlãngert 
werden. 
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Fig. 13: Ausbruch bis Kote 63,00 l Phase 2 
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Fig. 15: Ausbruch von Kote 57,00 au[ Kote 49,60 
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Fig. 16: Ausbruch der Pipe-Gallerz auf Kote 19 

Fig. 1 7: Ausbruch von Kote 19,60 auf Kote 41 / Phase l 
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Fig, 18: Ausbruch von Kote 49,60 au[ Kote 41,00 / Phase 2 
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Fig, 19: Ausbruch von Kote 41,00 au[ Kote 34,40 
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Fig. 20: Ausbruch von Kote 34,40 auf 30,00 
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(Fig. 14) Nun konnte der Strossenabbau von Kote 63 auf Kote 
50 erfolgen, und zwar über die 2 bereits bestehenden Zugãnge 
auf Kote 63 und auf Kote 50. Der Strossenabbau teilte man in 
zwei Etappen von j e 6,5 m Hõhe. Diese Abbauhõhe erwies sieh 
als ideal, um mit den vorhandenen Bohrgerãten aueh die 
nõtigen Felssieherungsarbeiten ausführen zu kõnnen. Norma
lerweise wurde der Mittelstross vertikal und die beiden Seiten
strossen horizontal abgebohrt. 

(Fig. 15) Naehdem der Ausbrueh Kote 57 erreieht hatte, hãngte 
man 2 Kranbahnen an den vorgãngig versetzten 57 to Vor
spannankern auf. Naeh Erreiehen der Ausbrueh-Kote 50 
wurden drei 10 to Hallenkrane montiert. Diese dienen für die 
spãteren Ausbrueh-, Betonier- und Montagearbeiten sowie für 
die Montage der beiden 250 to Krane. 

(Fig. 16) Ansehliessend erfolgte der Ausbrueh der Kalotten, der 
3 Portale, der "Busbars" sowie deren Sieherung. Parallel zu 
diesen Arbeiten lief von den vorgãngig ausgebroehenen 
Ersehliessungsstollen auf Kote 19 aus, der zweiteilige Ausbrueh 
der rund 11 m ho h en Pipe Gallery. Von dort aus konnten di e 6 
unterwasserseitigen Stollen, die zur unteren Sehieberkammer 
führen, erstellt werden. (Die 6 Portale dieser Auslaufstollen an 
der unterwasserseitigen Wand der MH wurden dann in einer 
spãteren Phase mittels Ankern und Spritzbeton gesichert.) 

(Fig. 17) Der Strossenabbau von Kote 50 auf Kote 41 erfolgte 
über die zwei vorgãngig ausgebroehenen Ersehliessungsstollen 
auf Kote 41 und 38. Zuerst mussten aueh hier die Strosse über 
dem vorgãngig erstellten Sehutterstollen durehbroehen werden 
um ansehliessend die Seitenstrossen abbauen zu kõnnen. 

(Fig. 18) Der Strossenabbau an der oberwasserseitigen Wand 
der MH konnte erst naeh Absehluss der Felssieherungsarbeiten 
in der oberen Sehieberkammer erfolgen. Der Grund bestand 
darin, dass die Integritãt der nur 16 m dieken Felswand 
zwisehen den beiden Kavernen unbedingt erhalten werden 
musste. Dies erreiehte man mit 16 m langen sehlaffen 36 mm 
Diwidagankern, die von der oberen Sehieberkammer aus ver
setzt wurden. Naeh Absehluss dieser Arbeiten konnte der Stros
senabbau auf Kote 41 beendet und gleiehzeitig die Portale der 
drei Busbars au f die endgültige Tiefe abgeteuft werden. 

(Fig. 19) Als nãehster Sehritt folgte der Strossenabbau von Kote 
41 auf Kote 36 resp. 34 und parallel dazu sãmtliehe noeh aus
stehenden Arbeiten in der Pipe Gallery auf Kote 19. 

(Fig. 20) Damit war der Ausbrueh der MH beinahe beendet. 
W as noeh zu tun blieb, war der Abbau der ea. 5 m starken Fels
brüeke zwisehen dem oberen und dem unteren Teil der MH. 
Dies war nieht unproblematiseh, da sieh die Spannweiten der 
Wãnde in vertikaler Riehtung auf einen Sehlag wesentlieh ver
grõssern. (Fig. 21) Naeh einer erneuten Überprüfung der 
Gesamtstabilitãt des Bauwerkes und dem Einbau von versehie
denen Messeinrichtungen, wie Kraftmessgebern an Vorspann
ankern, Extensometern ete. wurde mit dem spektakulãren 
Durehbrueh begonnen. 
Anfãnglieh wurde der gesprengte Fels nieht gesehuttert, um ein 
Arbeitspodest auf Kote 30 zu sehaffen, damit die Felssiehe
rungsarbeiten zwisehen Kote 36 und 31 durehgeführt werden 
konnten. Ansehliessend wurde sãmtliehes Ausbruehmaterial via 
104/19 un d 103/19 gescl;mttert. Der au f Ko te 11 liegende Pum
pensumpf sehloss die komplexen Ausbrueharbeiten dieses ein
maligen Bauvorhabens ab. 
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5. SCHLUSSWORT 

Zum Sehluss ein paar allgemeine Bemerkungen zu dieser Bau
stelle. Die Gesamtbauzeit betrãgt 7 Jahre (1975 - 1982). 
Wãhrend dieser Zeit varierte die Belegsehaft von 500 bis 2'00 
Mann. Das Personal für die Ausbrueh- und Betonierphase 
rekrutierte sieh fast aussehliesslieh aus Leuten, die in der 
nãheren Umgebung der Baustelle wohnten. Da Nordwales 
wenig industriealisiert ist und deshalb eine sehr hohe Arbeits
losenrate besitzt, verlangte der Bauherr, dass im Minimum ea. 
8007o der Belegsehaft Einheimisehe sein müssten. Dies zwang 
das Konsortium zusammen mit dem Bauherrn Ausbildungs
kurse zu organisieren. Diese Kurse, die normalerweise 8 
Woehen dauerten, hatten zum Ziel, dem ungelernten Personal 
eine minimale Ausbildung als Mineur, Masehinist ete. zu ver
mitteln. Trotz dieser grossen Anstrengungen, Arbeitslose zu be
sehãftigen, ergaben sich vor allem am Anfang grosse Probleme 
mit der Belegsehaft. Streiks, wilde und organisierte, waren an 
der Tagesordnung, wobei immer sehwerpunktsmãssig gestreikt 
wurde, d.h. es war nie die ganze Belegsehaft im Ausstand, 
sondern immer nur eine Berufsgruppe. Und da ja bekannter
massen in England aus gewerksehaftliehen Gründen ein 
Meehaniker nieht die Arbeit eines Sehlossers ausführen darf, 
führte dies zu ernsthaften Stõrungen des Betriebes und maneh
mal zu kuriosen Situationen. So streikten z.B. aus irgendeinem 
b ana! en Grunde einmal die Pneuladerfahrer un d Baggerführer, 
nicht aber die Bulldozerfahrer. Dies hatte zur Folge, dass das 
gesprengte Material an allen Arbeitsstellen untertage nieht mehr 
aufgeladen und abgeführt werden konnte. Um den Betrieb 
nieht einstellen zu müssen - die anderen Berufsgruppen waren 
ja nieht im Ausstand - wurde mit eigenen und zusãtzlieh ein
gemieteten Bulldozern wãhrend 2 W oehen das gesprengte 
Gestein in den Kavernen herumgestossen und aufgehãuft. Dank 
dem Erfindergeist und dem lmprovisationsvermõgen des 
leitenden Kaders konnte so der Betrieb aueh wãhrend der 
Streiks aufreehterhalten werden. lm Laufe der Zeit liessen sieh 
diese Arbeitskonflikte eindãmmen, indem dem Personal über
hõhte Lõhne und Prãmien bezahlt wurden. Daraus resultierten 
aber sofort neue Probleme. Das englisehe Steuersystem ist 
bekanntlieh den hõheren Einkommen nieht gerade wohl
gesinnt. Mit diesen hohen Lõhnen kam es wohl nieht mehr zu 
Streiks, aber dafür wurde nur noeh an 4 Tagen in der Woehe 
gearbeitet. Die Progression ist derart hoeh, dass 80% des 
Verdienstes des 5. Tages Steueramt hãtten abgeführt werden 
müssen. 

Es ist somit erstaunlieh, dass trotz dieser hier nur sehr rudi
mentãr gestreiften Probleme in einer knapp 3-jãhrigen Bauzeit 
über l Mio m' Sehiefer ausgebroehen werden konnten, wovon 
allein 500'000 m' im Kavernenkomplex. 

Adresse des Verjassers: 
Christian Bubb, dipl. lng. ETH 
AG Conrad Zsehokke 
Rãffelstrasse 11 
8045 Zürieh 
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Recherches appliquées à l'étranger 

Par P. Honold, J.M. Jeanneret, EPF-Zurich 

Depuis 1977 l'Institut de Technique des Fondations et de Méca
nique des Sols de l'Ecole Polytechnique Fédérale de Zurich 
s'occupe d'un projet de recherches appliquées en Côte d'Ivoire 
(Afrique Occidentale) dans le domaine de la géotechnique rou
tière. Les travaux de recherche, présentés dans cette note, 
diffèrent de ceux effectués habituellement par le service de 
recherches ou d'expertises de l'Institut sur des projets parti
culiers à l'étranger. Dans la seconde partie de ce document nous 
vous présentons quelques détails d'un de nos projets de recher
che actuellement en cours. 

Notre projet «Laterite Afrique Occidentale» résulte d'une 
collaboration profonde entre l'Institut et le Service Recherches 
du Laboratoire du Bâtiment et des Travaux Publics (LBTP) de 
CÔte d'Ivoire. Nous assumons quelques thèmes de recherches 
de ce Service et les poursuivons selon des programmes établis en 
commun accord. De notre part nous donnons la préférence aux 
sujets suivants : 

- l'emploi de sols locaux en construction de routes et d'aéro
ports, par exemple avec la stabilisation au ciment; 

- la recherche sur des structures portantes et résistantes aux 
intempéries pour des routes économiques; 

- la stabilité et l'érodibilité des talus; 

- la détermination d'un système pour la classification appli-
quée des sols tropicaux. 

Les projets étudiés en Côte d'Ivoire se déroulent sous la direc
tion technique du Prof. Dr. F. Balduzzi. Une équipe perma
nente à Abidjan est chargée des travaux de recherches et des 
contacts avec les organismes officiels, avec l'Ecole Nationale 
Supérieure des Travaux Publics (ENSTP) et avec le Service 
Recherches du LBTP. De même nous passons des conventions 
avec l'industrie privée sous réserve qu'elles répondent à nos 
thèmes de recherches. Actuellement nous sommes 3 ingénieurs 
de l'Institut, installés au Centre Suisse de Recherches Scien
tifiques qui s'est affilié au Centre Français de I'ORSTOM 
(Office de Recherche Scientifique et Technique Outre-Mer) à 
Adiopodoumé près d'Abidjan. Pour les essais sur matériaux 
nous pouvons utiliser les laboratoires de mécanique des sols du 
LBTP, distribués dans tout le pays. 

Notre mission est agrée par le Ministre des Travaux Publics et 
des Transports, Monsieur Désiré Boni. Des accords prévoient 
l'échange de jeunes ingénieurs Ivoiriens et Suisses pour des 
stages de perfectionnement dans le domaine de la technique des 
fondations et de la géotechnique routière à l'étranger. 
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Un de nos objectifs majeurs est l'acquisition de nouvelles con
naissances sur les propriétés des sols tropicaux, afin de parfaire 
l'enseignement des étudiants de I'EPF de Zurich. L'intérêt 
porté à ce thème s'est accru ces dernières années. De plus en 
plus des bureaux d'étude et des entreprises Suisses de construc
tions s'occupent de projets en zone tropicale. Mais actuellement 
la littérature spécifique concernant ce type de sol est encore 
insuffisante. 

Ce projet de recherche est financé par des conventions de 
recherches du LBTP de la Côte d'Ivoire (Ministère des Travaux 
Publics et des Transports) et des crédits de recherches et 
d'exploitations de I'EPF de Zurich. Afin de soutenir notre 
budget nous acceptons certains mandats de conseils ayant un 
contenu de recherches qui nous permettent de mettre en appli
cation nos expériences. 

Nous essayons de trouver des travaux non seulement en Côte 
d'Ivoire, mais également dans d'autres régions d'Afrique 
Occidentale pour l'étude de sols d'altération en climat tropical 
humide ou aride. Actuellement un projet de recherche commun 
est à l'étude avec le Ministère des Travaux Publics, des 
Transports et de l'Urbanisme du Niger. 

En outre, l'organisation d'un projet semblable à celui de la 
Côte d'Ivoire est en cours de réalisation au Brésil (Amérique du 
Sud). L'échange de jeunes ingénieurs a permis d'entamer quel
ques projets de recherches. L'occupation permanente d'une 
place de travail à Rio de Janeiro ou à Sâo Paulo est prévue. 
Comme pour la Côte d'Ivoire il y a 5 ans, les critères suivants 
ont été déterminants dans le choix du Brésil comme station de 
recherche ultérieure : 

- présence de sols tropicaux d'altération; 

- pays dont le dévelolppement et l'infrastructure permettent 
un travail efficace; 

- pays disposant d'un service de recherches favorables à des 
recherches communes; 

- pays disposé à réaliser des programmes d'échange de jeunes 
ingénieurs ou bien des cours avec des professeurs hôtes. 

Les services de recherches du Brésil et de la Côte d'Ivoire sont 
favorables au maintien d'une telle coopération. A l'avenir une 
collaboration directe entre ces pays est envisagée. La réalisation 
de nos projets de recherches appliquées sera adaptée le plus 
possible aux nécessités du pays hôte. Nous nous efforcerons de 
trouver des solutions économiques en coopération avec des 
ingénieurs locaux. Cela peut nous donner également des idées 
applicables à la construction routière suisse. 



Un de nos programmes actuellement en cours concerne l'emploi 
des sols locaux dans la construction routière : 
Les tracés des routes ivoiriennes traversent souvent des zones 
constituées de sols fins d'altération sur des roches mères cristal
lines ou métamorphiques d'un socle précambrien. Environ deux 
tiers du soubassement de la Côte d'Ivoire sont constitués de 
granites et de migmatites de différentes variations et presqu'un 
tiers, au sud-est et dans quelques parties centrales, de roches 
métamorphiques schisteuses. La bordure sédimentaire atlan
tique de la Côte d'Ivoire est formée des sables tertiaires du 
Continental Terminal et enfin de sables marins quaternaires. 
Les sables lagunaires de cette région, de granulométrie uni
forme, ont été stabilisés au ciment après un traitement adapté 
lors d'un de nos travaux de recherche précédents [voir bibl. 7] . 

La pédogénèse des sols tropicaux est d'une part conditionnée 
par le climat (température et conditions hydrologiques) et par la 
végétation et d'autre part par la nature de la roche mère. 
L'épaisseur des sols d'altération, présentés dans une coupe 
pédologique schématisée en figure no 1, peut atteindre plusieurs 
dizaines de mètres. 

épa�sseur 
approximative 

2-20m ·=r -�·· 

= ��- .. 
- ' 
-·-= 

'.1. \•----: 
= -·-

·. . . .  - . 

+ + + + + 
++ + +++ 

+ + + + + 

Horizon A: terre végétale ou 
organique et sol lessivé 

Horizon B zone d'accumulation 
graveleux latéritique 

Horizon C: roche alterée 

niveau C supérieur : 
argile d' altération 

nive au C inférieur · 

arène granitique ou 

schiste décomposé 

Horizon 0: roche mère compade 

Fig. 1 : Coupe pédologique schématisée en zone tropicale 

Dans les zones tropicales humides on trouve sous une couche 
mince de terre végétale l'horizon B du profil pédologique avec 
des graveleux latéritiques d'une épaisseur variable de 0.2 à 2 m. 
Le gravillon, enveloppé dans une matrice d'argile latéritique, 
est constitué de concrétions (pisolithes) et, surtout dans la partie 
inférieure de cette couche, de débris de quartz plus ou moins 
altéré. En Côte d'Ivoire les graveleux latéritiques sont les 
matériaux les plus utilisés pour la construction des routes. Le 
système de classification géotechnique ivoirien distribue les 
graveleux naturels selon leur qualité en 3 catégories [2 et 3]. 

Mais il faut quand même considérer que l'épaisseur restreinte 
de ce matériau demande le plus souvent des emprunts sur de 
vastes espaces. Des travaux de recherches ont été faits pour 
l'utilisation des graveleux stabilisés au ciment en construction 
économique de bâtiments. Une recommandation du Service 
Recherches LBTP [2], propose l'application du géobéton 
surtout dans les régions nord de la Côte d'Ivoire. 

L'horizon C, qui peut atteindre de grandes épaisseurs, est 
constitué de sols fins d'altération. Dans le profil pédologique 
nous distinguons les argiles d'altération rougeâtre et sans struc
ture visible au niveau C supérieur et des roches décomposées 
avec des structures distinctes de la roche mère au niveau C infé
rieur. Au contact de la roche mère de granite nous trouvons des 
arènes granitiques, des sables limoneux et argileux de couleur 
claire, au-dessus des roches métamorphiques schisteuses des 
schistes décomposés, c'est-à-dire des limons argileux et tai-

2 

queux au toucher de couleur gris-vert à lie-de-vin. Ces sols 
structurés sont friables et sensibles au remaniement et de faible 
portance en état mouillé. Pour cette raison on ne les place pas 
au niveau supérieur des terrassements et on les recouvre par une 
couche d'amélioration constituée de graves latéritiques. Dans 
un programme de recherche en laboratoire nous avons essayé de 
stabiliser ces matériaux au ciment pour une application dans la 
superstructure des routes. 

Ces essais en laboratoire nous ont montré qu'une stabilisation 
des arènes granitiques et des schistes décomposés est possible 
avec une teneur en ciment de 4 à 6% [8 et 9]. La stabilisation 
d'un sol local avec une telle teneur en ciment peut être écono
mique en construction routière ivoirienne. Nous n'avons pas pu 
stabiliser dans ce programme les argiles d'altération du niveau 
C supérieur avec le même pourcentage de ciment. 

Pour économiser la structure de l'Autoroute du Nord :Abidjan 
- Yamoussoukro, qui est ouverte au trafic jusqu'à N'douci 
depuis septembre 1981 [5], nous avons été mandatés pour expé
rimenter des superstructures du type «sandwich». En commun 
avec le Service Recherches du LBTP, nous avons proposé de 
construire à côté des planches d'essai, partiellement en grave
leux latéritiques stabilisés au ciment, des planches correspon
dantes en arène granitique et en schiste décomposé stabilisés au 
ciment (structures voir figure n° 2). Le but de ces essais était 
d'économiser la couche en grave concassée et de diminuer le 
coût de l'autoroute. 

ARN, 1 TRONÇON 

ABIDJAN - "J'DOUCI 

ép01sseur totale 113 cm 

coût approx1mat!f 100% 

PLANCHES D'ESSAI 

graveleux I graveleux II 

épaisseur 
totale 
coût c:wrox 

71 cm 

68 % 

LEGENDE: 

mAS 1t. Béton bitumineux AB 1L. 

�cc 20 . • 0-20 mm 
� CC 31.5 Concasse 0-31.5 mm 

� �GS Graveleux supéneur 

58 cm 

75% 

arène 
granitique 

schiste 
décomposé 

A 4 

GT 

71 cm 71 cm 

56% 73% 

��-�;� GT Graveleux toutvenant 

[j-�:1 A Arène granitique 

� S Schiste décomposé 

� � Cou:he stabiisée avec �� � 

Fig. 2: Structures de l'Autoroute du Nord et des planches 
d'essai sur la bretelle de N'douci 

Grâce aux couches stabilisées, on a pu diminuer l'épaisseur de 
la couche en grave concassée de 45 cm à 15 cm et l'épaisseur de 
la structure entière de l'ordre de 400Jo. On espère pouvoir 
réduire le coût de la structure d'autoroute pour le tronçon de 
N'douci à Yamoussoukro d'environ 300Jo. L'économie atteinte 
est encore plus grande, si on ne considère pas le prix du revête
ment, qui, avec 8 centimètres, est épais en comparaison avec les 
habitudes du pays. 
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Le graveleux latéritique a été stabilisé respectivement en une et 
deux couches. En tête de plate-forme (niveau de l'arase) de la 
planche graveleux II, on a stabilisé un graveleux tout-venant du 
niveau B inférieur. En Côte d'Ivoire il existe une recommanda
tion provisoire pour un tel traitement des graveleux latéritiques 
[ 2]. L'examen des structures en arène granitique et en schiste 
décomposé, destinées également à supporter un trafic lourd et 
dense, a été décidé après les résultats encourageants de nos 
essais en laboratoire. L'arène granitique a été stabilisée en 
couche de fondation avec la même épaisseur que le graveleux 
latéritique sur la planche 1. Le sol fin sur schiste de plasticité 
moyenne a été placé en couche de plate-forme pour améliorer la 
portance de l'arase. 

Fig. 3: Planches d'essai (bretelle de N'douci): réglage de la tête 
de terrassement en schiste décomposé 

Les planches d'essai ont été construites dans une zone de 
déblais, c'est-à-dire dans des conditions défavorables. L'assise 
est faite de schiste décomposé avec une structure bien distincte 
mais homogène (voir figure ll0 3). Ce matériau reste sensible à 
l'eau même après un bon compactage. Toutes les couches sta
bilisées ont été malaxées sur place à l'aide du malaxeur à un 
rotor REX III (voir figure na 4). Les couches précompactées 

Fig. 4: Scarifiage et malaxage sur place de la couche en 
graveleux stabilisé à 4 % de ciment 
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contre l'infiltration de l'eau pluviale ont été scarifiées avec un 
grader. Après deux passes du malaxeur REX III le ciment a été 
distribué homogènement aux matériaux. L'arrosage a été fait, 
si nécessaire, avant la deuxième passe du malaxeur. L'emploi 
d'un compacteur à pied de mouton, d'un rouleau à pneu et 
partiellement d'un rouleau vibrant a assuré un bon compactage. 
Nous avons contrôlé ces couches 7 jours après la stabilisation. 
Hormis des contrôles de l'épaisseur, de la densité et de la teneur 
en eau, nous avons mesuré les déflexions à l'aide de la poutre de 
«Benkelman» et à l'aide de «Micromètres». Le système de 
mesure avec les micromètres (voir figures 5 et 6) nous donne un 
contrôle exact de la ligne d'influence d'une charge d'un 
camion. On réalise ces mesures à côté des roues jumelées d'un 
camion avec une charge d'essieu de 12,8 tonnes, la même charge 
que pour la réalisation des essais de «Benkelman». Les lignes 
d'influence mesurées sur les couches stabilisées et sur le revête
ment nous montrent clairement que la rigidité croît couche par 
couche pour un tel type de superstructure (mesures de la 
planche graveleux Il, voir figure na 6). 

Fig. 5: Mesures de la ligne d'influence d'un camion chargé à 
l'aide de 'Micromètres EPFZ' 

PLANCHE II . GRAVELEUX 

Pl64KN Charge d'essieu 12,8 tonnes (128 KN} 
� 
00 25 m 

� 

1)0 !J 
·.:.--·- -

350 distance de la 
charge (cm) 

� ----
0.2 

IŒ§__ / 
1 

0,4 1 
1 

1 
1 

0,640 1 

0,8 

1,0 

déflexions 
(mm) 

----:-;; -
/• 

' 
' 

----Mesure moyenne sur la couche de plate-forme 

-·-·-Mesure moyenne sur la cûlJche de fondatiOn 

--Mesure moyenne sur le revêtement 

Fig. 6: Lignes d'influence (déflexions élastiques) mesurées sur 
les couches stabilisées et sur le revêtement de la planche 
graveleux JI 

Les déflexions élastiques mesurées à l'aide de la poutre de «Ben
kelman» sur chaque couche après le compactage sont réunies en 
figure na 7. Les valeurs moyennes mesurées sur la tête de terras
sement ont été de l'ordre de 212/100 à 2791100 mm, celles 
mesurées sur le corps de chaussée, c'est-à-dire sur une structure 
de 68 à 71 centimètres, ont été de 33/100 à 57/100 mm vers la 
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fin de la saison de pluie. Pour connaître l'influence du trafic et 
du climat, il nous faut contrôler ces déformations une année 
après la mise en circulation vers la fin de la saison sèche et après 
la saison des pluies. En figure n° 7 on voit bien l'influence 
bénéfique des couches stabilisées au ciment. 

Planches d'essai bretelle N'douci 

Mesures de déflexion 'Benkelman' 

CD 

R 100 

J 

� 
.Q 
x 

150 

& � 200 

250 

300 

d's 
l11100mm] 

Structures des planches d'essai 

G 1 - Planche 1. Graveleux 

GII --�-- Planche Il, Graveleux 

A -- •·-·- Planche Arène granitique 

S ········ +·----- Planche Schiste décomposé 

CD lill-! Mesures sur le corps de chaussée 

0 1!11-1 Mesures sur la tête du terrassement 

Fig. 7: Mesures de déflexions de la poutre de 'Benkelman' sur 
les différentes couches de structures des planches d'essai 

Des mesures du GESCO (Groupement d'Entreprises Suisses de 
Construction) sur la structure normale de l'Autoroute du Nord: 
«Abidjan - N'douci», c'est-à-dire sur une structure compara
tive de 113 centimètres, ont donné des déflexions de «Benkel
man» de l'ordre de 40/100 à 60/100 mm en saison sèche et de 
60/100 à 8 0/100 mm pendant la saison des pluies. Cela nous 
montre la portance avantageuse des structures du type de 
«sandwich». 

Les déflexions, mesurées sur les chaussées de ces planches 
d'essai, ont peu varié. La qualité de ces différentes superstruc
tures appréciée selon les mesures de déflexions est proportion
nelle à son coût (évalué en figure n° 2 en pourcentage du coût 
de la structure de l'Autoroute du Nord). 

Les planches d'essai nous ont montré qu'on peut économiser la 
grave concassée en construction routière en Côte d'Ivoire, ainsi 
que les graveleux latéritiques en cas de nécessité. Une structure 
avec la stabilisation d'une couche de graveleux latéritique à 40Jo 
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de ciment suffit à supporter un trafic lourd et dense. Une sta
bilisation additionnelle de l'arase (structure selon planche 
graveleux Il) est appropriée pour traverser des zones peu por
tables. Une arène granitique de bonne qualité peut remplacer les 
graveleux latéritiques en couche de fondation sans augmenta
tion de la teneur en ciment. La stabilisation des sols fins 
d'altération en couche de plate-forme (structure selon la 
planche «schiste décomposé») permet d'atteindre une arase 
portable et résistante aux intempéries et de bonnes compacités 
dans les couches susjacentes. La nécessité de stabiliser le maté
riau fin du schiste décomposé à 60Jo de ciment augmente un peu 
le coût de cette structure. Il est intéressant de noter que le 
contrôle de cette planche nous a donné des résultats favorables. 
Le cas échéant, l'application d'une telle sorte de structure peut 
être avantageuse. 

En Côte d'Ivoire les graveleux latéritiques sont distribués dans 
tout le pays. L'exploitation de ces matériaux est sans doutes 
pratique et bon marché à cause de sa position superficielle dans 
le profil pédologique. Mais son exploitation pour la construction 
des routes laisse souvent des marques évidentes dans le paysage, 
nettement visible, même après plusieurs années (voir figure 
no 8 ). Malgré les grandes réserves de paysages en Côte d'Ivoire, 
il faudrait au moins recultiver ces emprunts. 

Fig_ 8: Ancien emprunt pour l'exploitation des graveleux 
latéritiques près de l'Autoroute du Nord 

Dans une phase ultérieure de ce travail de recherches, il est 
prévu d'appliquer la stabilisation des sols fins d'altération au 
ciment pour la construction des planches d'essai avec des struc
tures simples, destinées à des routes économiques, c'est-à-dire 
des routes portantes et résistantes aux intempéries pour un 
trafic limité, mais avec un grand pourcentage de camions 
lourds. 

L'emploi des sols locaux pour la construction routière demeure 
justifié de par le monde et doit être pris en considération 
lorsque le tracé des routes entame de tels matériaux. 

Pour terminer, nous tenons encore une fois à remercier toutes 
les personnes et tous les organismes qui nous ont permis de 
mener à bien, jusqu'à ce jour, ce projet de recherches 
appliquées. 
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MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft für Boden- und Fels mechanik 

N° 105 PUB LICATION de la Société S uisse de Mécanique des Sols et des Roches 

Herb st tagung 1981, 6. November, Bern - Session d'automne 1981, 6 novembre, Berne 

lnternationale Normierung von Sonden. Gegenwãrtiger Stand 
Von H. Zeindler, Zollikofen 

Im Rahmen der Internationalen Gesellsehaft für Bodenmeeha
nik und Fundationsteehnik sind seit geraumer Zeit Nor
mierungsbestrebungen für statisehe und dynamisehe Boden
sonden im Gange. Si e werden getragen vom 

Subeommitee o n Standardization o f Penetration 
Testing in Europe 

Die Sehweiz war in diesem Kommitee dureh Herrn Dr. von 
Moos vertreten, der sein Amt vor wenigen Jahren an den Ver
fasser übergab. 

Im Jahre 1 974 lud das Kommitee die nationalen Gesellsehaften 
zu einem ersten Symposium (European Symposium on Pene
tration Testing, ESOPT I) naeh Stoekholm ein. Au f der Grund
lage von State-of-the-art-Berichten der Teilnehmer-Lãnder 
wurde über die versehiedenen Sondiermethoden sowie über 
Sinn und Wünsehbarkeit ihrer internationalen Vereinheit
liehung diskutiert. 

Als Ergebnis prãsentierte das Kommitee an der 9. Int. Kon
ferenz (ICSMFE) in Tokyo seinen Tãtigkeitsberieht und 
Normenvorsehlãge für vier Sondierarten: 

a) Cone penetration te-st, CPT (statisehe Drueksonde) 
b) Dynamie probing, DPA und DPB (Rammsonden) 
e) Standard penetration test, SPT 
d) Weight sounding test, WST (Gewiehts-Drehsonde) 

(siehe Proeeedings, 9th ICSMFE, V oi. 3, pp. 95-152) 

Die vorgesehlagenen Normtexte wurden vom Exekutiv-Aus
sehuss genehmigt und in der Folge publiziert. 

1 978 veranstaltete das Kommitee eine Umfrage unter den Euro
pãisehen Nationalen Gesellsehaften, um sieh über die Auf
nahme zu orientieren, welche die neuen Normen gefunden 
hatten. Bei allgemein grundsãtzlieh positiver Einstellung wurde 
eine verbreitete Abneigung gegen die Verbindlieh-Erklãrung der 
Normen festgestellt. (Antworten von 1 4  Lãndern; die Sehweiz 
nahm nicht teil). Versehiedentlieh wurde angeregt, erneut ein 
Symposium durehzuführen. 

Das Kommitee hat sieh diesem Wunsehe angesehlossen und 
wird vom 24. - 28. Mai 1 982 in Amsterdam das Symposium 
ESOPT 11 durehführen. Die Ergebnisse der Diskussionen sollen 
dann an der 10. ICSMFE vorgelegt und dem Exekutiv
Kommitee als Antrãge unterbreitet werden. Mit der Einladung 
wurde aueh der Normenentwurf für eine weitere Sondierart 
vorgelegt: 

e) Light dynamie probing (DPL) 

Um den interessierten Sehweizer Faehleuten Gelegenheit zur 
Stellungnahme zu geben, mõehten wir sie kurz über die Norm
vorsehlãge orientieren. Die vollstãndigen Texte (engliseh und 
franzõsiseh) kõnnen über das Sekretariat der SGBF bezogen 
werden. 
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Es ist vorgesehen, dass die SGBF dem Kommitee offiziell den 
sehweizerisehen Standpunkt zur Normierung erlãutern wird. 
Meinungsãusserungen aus dem Kreis der Interessierten sind uns 
als Grundlage für diese Stellungnahme willkommen. 

KURZBESCHREIBUNG DER SONDIERARTEN 

a) Cone penetration tes t (CPT) 

Statisehe Drueksonde 

Einpress- Geschwindigkeit v =  2 em/s 

a) 

Gestónge -!Jl 

Fuge 

Oichlung 

o 
o 
'2 

1 
� 
� � u •e 

b) 

Li: -Reibungsmonchette 

.... 
::j 

,D----"1=::" F uge 

Oichtunq 

Mosse in mm 

Kontinuierlieh in den Boden gepresst v = 2 em/see 

Widerstandsmessung 
- meehaniseh (z. B. sehwingende Saite) 
- elektriseh (z.B. Strain gages) 
- hydrauliseh (z. B. Manometer) 

Es existieren zahlreiche, mehr oder weniger vom Normtyp 
abweiehende Realisierungen, entwiekelt vor allem in Holland 
und Deutsehland. 



b) Dynamic probing (DPA und DPB) 

Rammsonden 

Follgewicht 

Follhõhe 

63.5 kg 

0.75 m 
Anwendungsbereich: 

Masse in mm 

Schlogzohlen 5 bis 10 pro 0.2m Eindringung 

Kadenz: 
20 - 60 /min. 
empfohlen 30 /min. 
(in tonigen Bóden keinesfalls mehr!) 

ST ANDPUNKT DER SGBF 

Die SGBF móehte mit mógliehst grosser Treue die Meinung der 
überwiegenden Mehrzahl der sehweiz. Faehleute wiedergeben. 
Ieh versuehe, diese zu formulieren: 

Die sehweizerisehen Bóden sind gepragt dureh ihre bewegte 
Entstehungsgesehiehte und die Kleinraumigkeit der Gelande
formen. Die Bodenarten und -sehiehten weehseln in weiten 
Grenzen über kurze Distanzen. Eine quantitative Auswertung 
von Sondierergebnissen oder sogar die Ableitung von Boden
parametern ist daher aueh bei grosser Sorgfalt und hohem Auf
wand mit grossen Unsieherheiten behaftet. Eine Normierung 
der Sondierverfahren würde daran niehts wesentliehes andern. 

Die Sondierung bleibt daher ein Hilfsmittel, welehes dem Bau
grundspezialisten wiehtige, aber meist nicht genügend eindeu
tige Grundlagen für die Baugrundbeurteilung liefert. Er hat sie 
dureh andere Untersuehungsmethoden abzurunden. Er kann 
sieh bei der Auswertung der Sondierergebnisse nur auf seine 
praktisehen Erfahrungen mit seinen eigenen Sonden verlassen. 
Ein Umsteigen auf einen neuen Sondentyp bedeutet den Verlust 
des Grossteils seiner Erfahrung. Eine Ausnahme bildet der 
SPT, da für diesen ein Rüekgriff auf sehr grosse internationale 
Erfahrung móglieh ist. 
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e) Standard penetra tian test (SPT) 

19 

0 �56 t f.��:;jt:2:!m:�2�:::J �}I(S)� 
76 {min.) 457 

Follgewicht 63.5 
Follhiihe 0.76 

152 

Masse in mm 

N= Schlogzohl für 0.3m Eindringtiefe 

Anwendung bis N= 50 

gemass ASTM 

Fallgewieht 
Fallhóhe 

63.5 kg 
0.76 m 

N = Sehlagzahl für 30 em Eindringung 

Gestange: 

A W Bohrgestange 

0a 
0i 
G 
(bis 15 m, dann) 

43.7 mm 
34.1 mm 
- 6 kg/m' 

Bw 54.0/44.4/ 8 kg/m' 

Ganz allgemein verstarkt sich in letzter Zeit die Tendenz, ein 
Überborden des "Normensehaffens" zu verhindern. Es soll nur 
normiert werden, was normiert werden muss, damit eine aus
reiehende Qualitat der Bauten siehergestellt ist. Also vor allem 
Qualitats-Mindestanforderungen. 

Eine verbindliehe Normierung der Sondiergerate und -metho
den erseheint daher unerwünseht. Zweekmassig ware allenfalls 
eine Vereinheitliehung einiger weniger Sondentypen, damit im 
Laufe der Jahre die heutige Vielfalt reduziert werden kónnte. 

Für die Interpretation der Ergebnisse muss jedoeh voll der ein
zelne Baugrund-Spezialist verantwortlieh bleiben, ohne sieh 
hinter Norm-Tabellen und -Diagrammen versehanzen zu 
kónnen. 

In diesem Sinne befürwortet die SGBF die Vereinheitliehung 
d er Abmessungen und · der Versuehsdurehführung naeh d en 
Vorsehlagen des Kommittees, lehnt aber deren Verbindlieh
Erklarung ab. 
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d) Weight sounding test (WST) 

Gewichts-Drehsonde 

�==r Gewichte 

=
���;;�:::5-- Handgriff 

Bis zur Belostuno von lkN ata stotische Sonde 

ongewendet; bei hOheren Losten mit Rototion. 

Los t wird 10 reguliert, dass die Eindringgeschwindigkeit 

ca. 50 mm/1 betrãgt. 

Mosu in mm 

Bis l kN als statische Drucksonde verwendet, dann mit Rota
tion. 

Die Belastung wird so reguliert, dass die Eindringgeschwindig
keit ca. 50 mm/s betrãgt. 
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e) Light dynamic probing (DPL) 

Leichte Rammsonde 

. l 35.7 ± 0.3 l 

Fallgewicht 
Fallhõhe 
Gestãnge 

Kadenz 

Fallgewicht IOkg 

Fallhõhe 0.5 m 

Kadenz 15 - 30 p ro m in. 
(in sandigen Bóden bis 60 pro min.) 

Mosse in mm 

1 0  kg 
0.50 m 

0 22 mm 

15 - 30/min 
(in sandigen Bõden bis 60/min) 

Zum Vergleich : VA WE-Sonde 

Spitzenwinkel 
Fallgewicht 
Fallhõhe 

A dresse des Verfassers: 

H. Zeindler 
Geotest AG 
Birkenstrasse 1 5  
3052 Zollikofen 

60° 
30 kg 
0.20 m 
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Contributions suisses au X. ICSMFE, Stockholm, juin 1981 
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Dewatering Measures for Tunnel Construction 
Rabattement de la Nappe Phréatique pour un Tunnel 

A.J. HAGMANN 

E. AN D R ASKAY 
Se. D., Dipl. lng. ETH, Basler & Hofmann Consulting Engineers and Planners, Zurich, Switzerland 
Dipl. lng. ETH, Basler & Hofmann Consulting Engineers and Planners, Zurich, Switzerland 

SYIIOPSIS 

A complex dewatering project for the construction of a railway tunnel in alluvial soils is described. Several dewatering 
systems are presented and the choice of the optimal solution is discussed with due account taken of the risks associated 
with the various schemes and possible effects on third parties. 

INTRODUCTION 

On June l, 1980, the new Zurich Airport railway link was 
inaugurated nearly ll years after planning and design 
work started. The 6,4 km long, double-track link con
nects Zurich's airport Kloten (Fig. l) with the main rail
way system of the Swiss Federal Railway (SBB) and brings 
the airport within reach of many major towns and metro
politan regions in Switzerland by direct, fast intercity 
trains. The construction costs for this link amounted to 
roughly 330 million SFr. 

In 1970, Basler & Hofmann, Consulting Engineers and Plan
ners, Zurich were commissioned by SBB for the planning, 
design and construction supervision of the 2,8 km long 
Hagenholz-tunnel which constitutes the central part of 
this railway link. The tunnel is situated beneath three 
minor hills known as Butzenbüel, Holberg and Hagenholz, 
with the overlying ground being 30 m to 45 m thick. Ex
ceptions exist where the tunnel passes under a highway 
and the railroad Zurich-Kloten with ground covers of only 
8,5 m and 12 m, respectively. The tunnel rises with a 
longitudinal slope of l ,04 percent from the underground 
airport station to the eastern tunnel entrance. 
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Fig. l New Zurich Airport Railway Link 

GEOLOGY, GROUNDWATER-HYDROLOGY ANO CONSTRUCTION PROCEDURE 

The tunnel traverses three typical glacial soil forma
tions: gravel deposits, moraines, and lacustrine depo
sits (Longo, 1978) , where the gravel deposits have been 
preloaded 

·
by glaciers and therefore are dense to very 

dense. The gravel deposits are generally loose but occa
sionally form cemented conglomerates in places where -the 
upper moraines are absent. Sandy and clayey-silty soil 
lenses are often present. 

The groundwater table varies between 6 m (min.) and 14 m 
(max.) above the tunnel invert. Pumping tests in the bo
rings indicated permeabilities of k=l0-4 to 10-3 m/see in 
the gravel deposits, and k=lo-6 m/see in the moraines. 
The lacustrine deposits are practically impervious. Hence, 
the main problem of this project was the dewatering of the 
gravel deposits during construction of the tunnel. Preli
minary estimates showed that a discharge of 30 to 80 l/see 
had to be expected at the tunnel front, which would have 
made the tunnel construction without special dewatering 
installations impossible. 

On the basis of the topographical, geological, and hydro
logical information at the site, it was decided to advan
ce the tunnel by using a circular shield with a diameter 
of l l ,46 m. However, because of the high sensitivity 
against settlement of some of the overlying structures 
(e. g. traffic routes, houses, utility lines and oil tanks) 
the shicld was equipped with movable breasting doors 
(Fig. 3) to control the excavation of the soils at the 
tunnel front (Andraskay et al, 1977) . Fortunately, the 
excavated soil deposits were in general more stable than 
was expected from the results of geotechnical subsurface 
investigations. The method proved particularly advantag
eous in controlling sudden breaches of gravely soils or 
in retaining portions of the front during the loosening 
of hard portions by blasting. 

The tunnel was devided into two construction sections to 
reduce construction time. In Section 7 the tunnel was ad
vanced from the east downward (Frey, 1977). In Section 6 
tunnel construction started from an intermediate point to 
reduce interference with the construction operations for 
the airport railway station at the western end of the 
tunnel (l�üller, 1977). Construction started in April 1974 



Fig. 2 Geological profile as known at time of bidding ( Q) Gravel Deposits 0 Moraines Q) Lacustrine Deposits) 

Fig. 3 Circular shie1d with breasting doors 
E as t porta l 

and the tunnel break-through three years later in April 
1977. The tunnel, excluding the railway track was com
pleted on May 1978 at a cost of about 90 mio SFr. 

DEWATERING SCHEMES 

The tunnel traverses the groundwater basin Hard which 
borders on the groundwater basin Kloten in an area about 
300 m north of the tunnel. Otherwise, the two basins are 
largely separated by a barrier (see Fig. 5) which runs in 
a SE-NW direction and consists mostly of moraines and la
custrine deposits. Because the city of Kloten receives 
its water from the groundwater basin Kloten, it was very 
important to determine the imperviousness of this barrier 
in connection with a dewatering scheme for the Hagenholz
tunnel during construction. After detailed geological in
vestigations, it was concluded that a temporary dewats
ring operation along the Hagenholz-tunnel should have 
little influence on the yield of the groundwater wells 
of the city of Kloten. 
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On the basis of this information the following dewatering 
schemes (Fig. 4) were studied (Hofmann, 1974): 

Driving of tunnel under compressed air conditions, 

Lowering of the groundwater table with small-diameter 
vertical dewatering wells, 

Lowering of the groundwater table using a horizontal 
dewatering gallery, underneath the tunnel. 

COMPRESSED AIR 
ELEVATlON 

DRAINAGE WELLS 
CROSS- SECTION 

DRAINAGE GAU.ERY 
ELE\ATION 

ELEVATION 

Fig. 4 Dewatering schemes investigated 

CROSS-SEI:TlON 

Driving the tunnel under compressed air appeared rather 
difficult because of the large overpressure of l at 
existing at the tunnel crown. The anticipated leakage of 
air and the risk of a sudden blow-out in the gravel de
posits with little overburden was considered too great 
for this ?ewatering method. 

The second method has the advantage that it is flexible 
as far as the number and size of the dewatering wells is 
concerned. The dewatering operation can be adjusted accor
ding to the dewatering requirements during the advance 
of the tunnel front and can make use of the dewatering 
information already gained for a certain tunnel portion. 
Experience has shown that such "controllable" methods are 
often more economical than fool-proof methods which have 
been planned for the "worst-case" situation. However, 
the boring and pumping operation at the ground surface, 
as well as the extensive pipe installations to divert 
the pumped water would cause undesirable emissions for 
certain residents and property owners in Kloten. In addi
tion, a cost comparison showed that the cost for this 
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system would most likely be substanially greater than 
those for a horizontal dewatering gallery. The basis for 
this cost comparison were pairs of small-diameter dewate
ring wells at a distance of 20 to 30 m along the entire 
tunnel section through gravel deposits. 

The horizontal dewatering gallery has the advantage that 
the driving operation of the tunnel is not impaired. It 
also serves as investigation gallery and as recipient for 
the drainage water, especially for driving in falling 
l ine, because

.
it is driven ahead of the main tunnel. 

The bid documents for the tunne1ing work therefore speci
fied a tunnel construction with shield, whereby the de
watering should be accomplished through a dewatering gal
lery with a cross-sectional area of 6 m2 constructed 
ahead of the main tunnel. This gallery should be driven 
by using compressed air. Besides all the geological and 
hydrological information, the interested tenderers also 
received the design information, developed by the pro
ject engineer, which led to the specified construction 
method. The tenderers were encouraged to review this in
formation from their point of view and to propose alter
native solutions on the basis of their experience and 
the available construction equipment. 

CONTRACTOR AL TERNATIVE ANO ITS EVALUATION 

To the surprise of project engineer and owner, a price
wise very attractive contractor-alternative was offered 
which accomplished the dewatering with large-diameter de
watering wells. Based on his dewatering experience in the 
airport region, the contractor concluded that the ground
water body in the area of the tunnel consists of a series 
of smaller groundwater basins (Fig. 5). By positioning 
large-diameter well groups at the deepest points of these 
basins, they could be depleted below the tunnel base. 
This dewatering has to be seen as an instationary process 
whereby the pumped water flow decreases with time due to 
the depletion of the basin. Eventually, the pumping ope
ration will become stationary with a constant water flow 
to maintain the groundwater table at its lowered position. 
The contractor figured that about 40 of these wells of 
diameter 0,60 m and 0,90 m would be necessary to reach 
this condition. 
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\� \ (\) ANTICFATEO SLeSASWS \ • GROUNOWATER WELLS FOR WATER 
l -�y DIRECT10N OF GROlN)WATER 

FWN 
---ANTK:I�TED DIRECTION CE GRO..N>

WATER Fla.\' 
%. GEOLOGIC BARRER 

Fig. 5 Location of groundwater basins and subbasins 

The geological and hydrological subsurface investigations 
were continued during the bidding phase, and revealed a 
rather irregular surface of the moraine and lacustrine 
deposits. This surface forms a series of "hills" and "val
leys" which are covered by the gravel deposits. The main 
groundwater basin Hard therefore appears divided along 
the tunnel axis into smaller subbasins, a finding which 
confirmed the contractor's concept for the dewatering 
opera t i o n. 

COSTS '? PRCeABLE COSTS 

POSSIBlE l MAXIMUM ADDITIONAI. COSTS 

POSSIBLE l MINIMUM REDIJCED COSTS 

CONSTR\X:TION OO.TES 3 PLANNEO EXPENDITURE 

(MEASURE FOR EXCEEDING AODED l MAXIMUM EXPENDITURE 

CONSTRUCT I ON DA TES) REDUCEO l MINIMUM EXPENDITURE 

EMISSIONS 2 DEVELOPEO l NDN - OEVELDPEO AREA 

RISKS 2 ACCIDENTS, CONSTRUCTKlN FLEXIBILITY 

SYSTEM KNOW - HOW, DEPEI\OANCE ON 

HYORQOGIC MODEL, IMPAIRMENT O F  

GROUNOWATER YIELO 

E FFECTS ON TUNNEL 2 SUCCESS ANO CONTROL OF DEWATERING 

ADVANCE ORAINAGE OF TUNNEL BY ADVANCE IN 

FALLING LINE, LOOS ENING ANO S E TTLEMENTS 

IN REGION OF TUNNEL, 

ADDITIONAL SUBSURFACE INFORMATION 

POSSIBLE CONFLICTS l WITH LANOOWNERS 

AT FAILURE OF PROCEDlH: 

Fig. 6 r1ain criteria for comparing drainage gallery 
and drainage wells (WW indicates weighting) 

In view of the fact that project engineer and owner had 
oroposed the use of a horizontal drainage ga_llery after 
long and intensive investigations, this scheme could not 
be abondoned before careful evaluation of all aspects of 
the two solutions. In the process of this evaluation the 
criteria given in Figure 6 were established to aid in the 
final decision making process. In the following para
graphs the criteria cost and risk are discussed briefly: 

The costs were evaluated on the basis of the prices given 
in the bid documents whereby possible deviations in re
gard to additional or reduced costs were considered (see 
Figure 7). As far as the dewatering gallery is concerned, 
possible cost deviations were associated with the length 
over which the gal'lery had to be driven under compressed 
air. In addition vertical relieve borings from the galle
ry might have been necessary to drain groundwater from 
layers which are separated by impervious lenses from the 
dewatering gallery. The cost estimates for these borings 
were associated with substantial uncertainties. The un
certainties in estimating the cost for the large-diame
ter dewatering wells on the other hand arouse from (a) 
the number of wells and (b) the pumping time required to 
control the groundwater. Additional costs were estimated 
in case the subbasins proved to be either not as clearly 
separated as was assumed originally, or substantially 
larger. 

The risks of impairing the use of the groundwater basin 
Kloten were also evaluated. The additional costs for both 
solutions included the supply of water to the city of 
Kloten from other sources in case the groundwater table 
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Fig. 7 Expected costs ( shaded areas) and possible 
deviations 

near the water wells would sink to untolerable levels. It 
should be considered that with the large-diameter well 
solution clean pumped water could be discharged again 
near the water supply wells. 

A final analysis of the two solutions indicated that the 
large-diameter dewatering well solution proposed by the 
contractor was more economical and the owner decided to 
proceed with this solution. 

The extensive geo-hydrological investigations which had 
been conducted in four stages up to this point included: 

41 core borings with a total lenght of 1200 m, 
2 subsurface investigation trenches, 

30 smaller pumping tests in the borings, 
3 large dewatering wells with pumping tests, 

130 piezometer installations. 

Although the costs for these investigations were substan
tial, they were only about l ,3% of the construction cost 
of the Hagenholz-tunnel. 

EXECUTION OF THE DEWATERING WORK 

Groundwater control and data processing 

By decree of the Directorate of Public Works of the Kan
tan Zurich dated October 16, 1972, the SBB was allowed 
to lower the groundwater table during construction of the 
Hagenholz-tunnel below the tunnel invert. Certain re
strictions had to be observed, however: The dewatering 
operation had to be limited to what was absolutely neces
sary, and had to be controlled at all times. After tun
nel completion appropriate measures had to be taken to 
bring the groundwater level back to its original position. 

Therefore a groundwater control program was developed in 
cooperation with the Consulting Firm for Hydrology and 
Geotechnics, A. Werner, Burgdorf. This program served the 
following two purposes: First]y, the effect of lowering, 
i.e. the success of dewatering along the tunnel axis had 
to be determined for tunnel construction. Secondly, the 
groundwater surface was monitored over an extended area 
to check the overall performance and possible effects on 
groundwater usage during tunnel construction. The pro
gram consisted of: 

- A grid of 130 piezometer installations, 

- Periodic, generally monthly, groundwater table measu-
rements in all piezometers and water wells since Ja
nuary 1973. During major dewatering tests and during 
the periods of re-establishing the original ground-

water table the measurements were made in shorter in
tervals, 

- Continuous measurements of discharge in the drainage 
wells as well as in the groundwater wells MUhlegasse 
and Thal, 

Chemical and bacteriological tests at selected mea
suri n g poi nts, 

Planning of conting.ency measures in case of interfe
rence with the groundwater supply from the basins. 

A computer program GEOHYD (Geohyd, 1976) was developed 
together with the consulting firm A. Werner to process 
the extensive data which was collected during this exer
cise. 

One portion of the computer program was used to store, 
process and print the data from the 148 measuring points 
{piezometers and wells). During the period January 1973

. 

to Mai 1978 about 10'000 water level and discharge data 
were processed and arranged in tables and graphs. 

Optimisation of the dewatering operation 

The above-mentioned information was also used to optimi
se the dewatering operation. The aim of this optimisa
tion was to lower the groundwater table below the tunnel 
invert with a minimum of dewatering wells and a minimum 
of pumping time. With the cooperation of the de11atering 
contractor it was possible to construct the dewatering 
wells gradually according to the dewatering requirements 
of the different subbasins rather than by drilling them 
all at once. For every subbasin, pumping tests were

'
ma

de for several weeks. The resulting groundwater table 
information made it possible to predict the size of the 
subbasins rather well. 

The geo-hydrological information resulting from the pum
ping tests and the geometric data (i . e. location and 
depth of the wells and estimated size of subbasin) then 
served as input into another portion of the computer 
program GEOHYD. This latter program part allowed simu-
l a t i o n o f the groundwa te r l oweri ng process, o n the re
sults of which the decision could be made if additional 
wells were needed to lower the groundwater table to the 
final, prescribed level within a given time during con-

ELEMENTS 

CRETE LINING 

<i:··:�-·?: . ':) �; � .. 
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Fig. 8 Cross-section of tunnel with dewatering well 
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struetion. !f this proved to be the ease, the program al
so allowed determination of the number and position of 
sueh wells. 

The dewatering wells were generally installed near the 
tunnel axis, at a distanee of about 9 m (Fig. 8). Wher
ever additional dewatering wells were neeessary after the 
pumping tests, they eould be loeated an the basis of the 
optimisation proeedure deseribed above. One dewatering 
well for example proved most effieient at a distanee of 
230 m from the tunnel, at the deepest point of a sub
basin. All wells had diameters (bore-hole/filter pipe) 
of 880 mm/520 mm (Fig. 9) with the exeeption of 6 wells 
with diameters of 670 mm/350 mm. The filter pipe eon
sisted of a 4 to 6 mm thiek steel pipe and was surroun
ded in the sereen zone with a net having a mesh size of 
1,4 mm. The gravel filter with grain sizes 6/12 mm was 
in some eases adjusted aeeording to the surrounding soil 
eonditions. The dewatering wells were also shoeked by 
a deviee whieh was equipped with a high-pressure pump 
and a high-pressure water-air blower to elean the filter 
zone from sand and eonsequently inerease the well yield. 
This eleaning equipment was activated at 0,50 m inter-
va l s along the screen zone until the pumped water con
tained less than JO/oo sand. 

Fig. 9 Lowering of filter pipe 

During the dewatering phase, the well discharge was on 
average about 1000 1/min, the maximum being more than 
4000 1/min. After lowering of the groundwater table to 
the required level, only a limited amount of wells nee
ded to be in operation. In this phase, the diseharge per 
well was in the order of 60 to 200 1/min. A sizable pipe 
network about 5 km in length was needed to drain the 
pumped water into six sedimentation ponds and from there 
into the reeipient surfaee water. 

Experience with the operation 

The success of this dewatering operation became apparent 
during tunnel construction. In contraet Seetion 6, litt
le ar no groundwater at all was encountered during tun
ne] construction, and the excavation work was thereby in 
no way impaired. In contract Seetion 7, the tunnel por
tion in the moraine deposits was eonstructed without 
prior dewatering measures. The groundwater eneountered in 
this tunnel seetion, with construction in a falling line, 
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caused only minor inconvenienees. The total discharge 
at the shield was less than 5 l/see an 86%, between 6 and 
15 l/see an 13% of all construction days. In the main 
gravel deposit seetion two pumping sumps 2 m below tunnel 
invert had to be installed in addition to the dewatering 
wells. The only major flow of water was encountered in 
a gravel lense which was diseovered too late to be de
watered adequately. Here the diseharge was between 25 
and 30 l/see for several days. 

The gradual eonstruction of dewatering wells proved to 
be very cost effective. Contract Section 6 (1300 m long) 
was dewatered with only 16 wells. The groundwater table 
in the gravel deposits of eontract Section 7 was lowered 
with 6 wells. Only 20 of the 40 wells anticipated origi
nally had to be installed, and 2 wells which were used 
for earlier pumping tests could be reused for dewatering 
purposes. On average the wells were 45 m deep, the dee
pest one being 65 m. The dewatering operation described 
above resulted in a total saving of approximately l ,O 
million SFr., ar about 30% of the initial contraçt sum 
for dewatering. 

POST-CONSTRUCTION EQUALIZATION OF GROUNDWATER BASINS 

As mentioned earlier, the original groundwater levels in 
the different subbasins had to be re-established after 
tunnel completion. The amount of groundwater draining 
through the tunnel therefore had to be less than the 
ra i nfa l l w a te r added to the groundwa te r, whi eh i s for the 
area in question about 2000 l/min. 

Railway operating conditions required an insulation with 
elastic foil (such as chloroprene or hypalon foil) above 
the railway traek level over the entire tunnel length. 
Altough it was clear that some insulation had to be pro
vided also for the tunnel floor (invert), project engi
neer and owner nevertheless decided nat to specify the 
most expensive insulation system with elastie foil in 
this case, but to have the eontractor bid an several less 
expensive insulation methods. 

With the ai d of equalization tests (stopping of dewatering 
operation) it was possible to estimate for various eom
pleted tunnel reaches the drainage quantities, and hence 
to se leet the mos t cost-effective, appropriate insulation 
system aceording to the geo-hydrological conditions (An
draskay et al 1980). After some initial problems had 
been overeome,the entire tunnel invert could be insulated 
without detrimentally affecting the eonstruction program. 
Details are illustrated an Figure lO. Of the total of 
2760 m tunnel in.question, 763 m needed chloroprene foil 
insulation of the tunnel invert; an 606 m the joints were 
sealed with a special packing mortar, whereas an 374 m 
grouting of the surrounding soil material proved effec
tive. For the remaining 1017 m sealing of the invert 
joints with neoprene ribbons suffieed. These measures 
cost a total of 4,2 mio SFr., as compared to 9,0 million 
whieh would have been spent for elastic foil insulation 
along the entire tunnel floor; a differentiated sealing 
process and phased eonstruetion thus proved to be advan
tageous. 

A further measure had to be provided in order to guaran
tee effectiveness of the natural barriers between the 
subbasin and thereby to prevent seapage along the outside 
of the tunnel. For this purpose, a total of seven grout 
curtains extending radially from the tunnel wall were 
provided. One year after the last dewatering well stopped 
pumping, the original groundwater table was established 
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SECTION 6 

Fig. 10 Sealing and packing measures at tunnel invert 

again; the drainage water collected in the entire tunnel 
averages about 1400 1/min since that date. At all surface 
points of high sensitivity against settlement precise le
velling was performed. No settlements greater than 2 mm 
have been measured. 

SUMMARY CONCLUSIONS 

A complex dewatering project for the construction of a 
railway tunnel in alluvial soils is described. Several 
dewatering systems are presented and the choice of the 
optimal solution is discussed with due account taken of 
the risks associated with the various schemes and possib
le effects on third parties. 

Staged geo-hydrological and geotechnical investigations, 
undertaken both before and during tunnel construction 
(e.g. careful monitoring of groundwater basins, extensive 
collection of groundwater and soil data, pumping tests) 
provided a host of data which were processed by computer. 

Correct interpretation and utilisation of the results, 
cooperation between owner, project engineer and contrac
tors as well as the use of latest construction technolo
gy made a successful and cost-effective dewatering ope
ration possible, with optimal use of the dewatering 
wells, shortest possible pumping times and no negative 
side effects for third parties. The cost for final tun
nel insulation could in the end also be reduced. Origi
nal groundwater conditions were re-established shortly 
after termination of construction. 
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R E SUME L ' exécution d ' �  tunnel routier s o us tre s faible couverture , dans des dépôts mo-
rainiques , a perm is de contrôler l ' importance des tas sements en surface et des s o l l i c i t ations du 
revêtement . Les auteurs comparent les valeurs mesurées aux valeurs g énéralement adm i s e s , et propo
sent une relation entre l ' importance des tassements et la hauteur de couverture . 

I N T RODUC T I  ON 

Le tunne l routier de l ' Evi tement de Carouge ( Ge
neve ) , d ' une longueur de 450 metre s environ et 
d ' une section de 7 0  m2 , traverse plusieurs for
mations morainiques de la cuvette genevoise . La 
c o l l ine de Pinchat est cons tituée princ ipa lement 
d ' une moraine grave leuse tre s compacte , locale
ment cimentée , permé able et s iege en profondeur 
d ' une nappe souterraine u t i l i sée pour l ' a l imen
tation en eau po tab le de l ' agglomé ration gene
voise . Ce tte moraine est habituel lement dés ignée 
par l e  terme d ' a l l uvion anc i enne . Elle est ma s
quée par des formations à granulométrie plus 
fine·attribuées pour la p lupart au retrait de l a  
glaci ation de WÜrm . D a n s  le sec teur concerné par 
la campagne de mesures , ce tte couverture e s t  
constituée d ' une épa i s seur de 6 à 7 metres de 
l imons , généralement préconsolidés , surmontés 
par 2 à 3 metres de formations hétérogene s ,  soit 
des dépôts graveleux et des remblai s .  

Le franchis sement de deux routes sous une cou
verture variant entre 3,30 et 10 mê tres ainsi 
que la proximité de p lus ieurs bâtiments néces
s i taient une analyse a ttentive du comportement 

100 200 m 

du mas s i f  à proximité de l ' excavation . Cette 
analyse concernait principa lement l ' impor tance 
des tas sements en surface ainsi que l e  contrôle 
d e s  hypothe s e s  r e latives aux s o l l i c i tations du 
revêtement . Le présent expos é  r é sume e t  commente 
l e s  princ ipaux résultats des me sures e f f e c tuées 
au cours des travaux . 

M E THODE DE C O N S TRUCT I ON 

Dans le sec teur considéré , l'excavation inter
vient au toit des graviers de l'a l luvion ancien
ne . On rencontre donc , dans l a  partie supérieure 
du prof i l , des limons susceptibles de f luer en 
présence d ' infi l trations d ' eau et dont les ca
ractéris tique s mécanique s médiocres néc e s s i tent 
la mise en oeuvre d ' un soutenernent des le front 
de tai l l e . La partie supérieure des graviers 
présente certains phénomên e s  d'a l tération et né
c e s s ite donc éga lement des d i sp o s i tions de sou
tcnement . 

L ' excavation e s t  intervenue en 3 é tape s ,  soit 

- l ' exécution de 2 galeries latérales permet
tant le bétonnage des fondation s . 

- l ' exécution de la ca lotte à l ' abri d ' un bou
c l ier à lances permettant l e  bétonnage de la 
voGte e t  l e  remp l i s sage par i n j e c tion des 
hors-pro fi l .  

- l ' excavation du stross . 

Fig . l  Pro f i l  en long géologique et géotechnique 
l) Formations de retrait wurmien : sables , l i 
mons et l imons arg i leux . 2 )  Moraine grave leuse 
"Al luvion ancienne " .  

Le s galeries l a téra l e s , d ' une l argeur de 2 , 5  m 
e t  d ' une hauteur de 4 , 3  m ont é té exécutées suc
c e s s ivement à l ' abri d ' un soutenement de cintres 
et p laque s métal l ique s de garn i s s age battues à 
l'avancement . Le c a l age au te�rain a été e f fec
tué au moyen de coins de boi s ,  l e  bourrage pro
visoire des vides étant a ssuré par de la pai l le . 
Le bé tonnage des fondations e st intervenu apres 
achevement de l ' excavation des 2 galerie s ,  a s su
rant un appui s o l ide au soutenement de la calot
te . Pour le soutenement de la c a lotte , le choix 
s ' e s t  porté sur un bouc l ier à lance s . Celui-ci 
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eons i ste en un sys teme de 3 e intres supportant 
un systeme de 23 lanees d ' une largeur de 50 em 
et d ' une longueur de 7 m, suseeptibles d ' ê tre 
avaneé e s  indépendamment au moyen de vérins hy
draulique s .  Le bétonnage de la voute i n tervient 
par anneaux de 1,10 m à l ' intérieur de l a  j upe 
de e e  boue l ier . 
Le vide annu l aire subsistant à l ' extérieur du 
b é ton e s t  remp l i  par inj eetion au fur et à mesu
re de l ' avaneement du boue lier . 
Compte tenu de la na ture des terrains , l ' abatta
ge i n tervient prineipalement au marteau pneuma
tique et au trax . 

On relevera que , apres un avaneement de 80 me
tres environ , les galeries l a térales ont a tteint 
les graviers eompaets sur toute leur hauteur , 
mettant en évidenee l a  présenee de matériaux 
s u f f is ammen t  eompaets pour as surer l ' appui du 
boue l ier . Pour la suite des travaux on a done 
renoneé à l ' exé eu tion préalable des 2 galeries 
l a téra l e s , l e s  piédroits é tant exéeutés e n  sou s 
oeuvre a p r e s  l a  ealotte , p a r  p e t i t e s  é tape s e t  
à l ' ab r i  d ' anerages provi soire s . 

L ' anneau de béton a i n s i  r é a l i s é  d ' une épa i s s eur 
de 3 5  em, est eomp l é té u l térieurement - apres 
eaptage d e s  i n f i l trations - par l a  mise en oeu
vre de 10 em de guni te légêrement armée donnant 
à l ' i n trados son a speet fini . 

D I S P O S I T I F S DE M E S U R E  

P lusieurs types de mesures o n t  é té entrepri s  : 

- des mesures de nive l l ement en surfae e , a f in 
de eontrôler l ' importanee e t  l ' évol u tion des 
tas sements .  

- des me sures de déformation du terrain en pro 
fondeur , mesures extensomé trique s e t  ine l ino
métriques , montrant l a  propagation des dé for
mations autour de l ' exeavation ainsi que leur 
évolution dans le temp s . 

- des mesures de pre s s ion sur le revêtement du 
tunne l .  

- d e s  me sures de dé formation de l ' ouvrage (ni
ve l lements de eontrôle e t  mesures de eonver
genee ) . 

Les mesures de dé formation de l ' ouvrage n ' on t  
mis en évidenee que d e s  mouvemen t s  de trê s fai
b l e  amp l i tude lors des d i f férentes pha s e s  d e s  
travaux . Nous n ' i n s i sterons done pas s u r  ee type 
d ' auseul tation qui eons t i tuait prineipalement 
un eontrôle de l a  stabi l i sation des éventuels 
mouvemen ts de la voute . 

Nous envisagerons par eontre les 3 autr e s  types 
de mesures .  

- Le s n i ve llements de eontrôle en surfae e  ont 
été e n trepr i s  sur tout le traeé du tunne l ,  
mai s  e n  partieulier à proximi té des bâtiments 
existants et dans l e s  100 premi e r s  me tres de 
l ' exeavation eorrespondant à la zone de p l u s  
f a i b l e  couverture e t  a u x  sols de moindre qua
l i té . Nous nous l imi terons à que lques prof i l s  
particulierement représenta t i f s  d e  l ' ouvrage 

é tud i é . 

Sols de couverture 

:e Limons de retratt 

L!;GENDE 
t-- ExtensornE>tre Moroine groveleuse 

--c::J-- CapteurOOzt�� .. AIIuvton onctenne" 

=r: Capteur Glótzl bét 

F i g . 2  Profi l  de me sure . 

Un pro f i l  de mesure ( f i g . 2 )  a é t é  équipé de 
3 extensome tres plaeés depu i s  la surfaee du 
terrain et perme ttant la me sure - pour ehaque 
extensome tre - des déformations à 3 pro fon
deurs. Lors de l ' exéeution du tunne l au dro i t  
de e e  pro fi l , d e s  capteurs de pre s s ion o n t  é té 
plaeés dans l e  revêtement . I l  s ' ag i t  de eap
teurs Glotz l permettant de mesurer d ' une part 
la eontrainte norma l e  dans le béton de la vou
te ( 1 2  eapteurs ) ,  d ' autre part la pres s ion ra
diale à l ' extrados du bé ton ( 2 4  eapteurs en 
voute e t  en p i édroi t ) . En p i édroi t ,  les eap
teurs ont é té plaeés direetement eontre l e  
terrain e t  protégés avant bétonnage p a r  un 
erépi au mortier . En voute , par eontre , le bé
tonnage du revétement intervenait à la pompe 
et à l ' abri du bouc lier . Il é t a i t  done néee s
saire de prévoir une protection d e s  c apteurs 
l eur a s surant un eontaet s a t i s f a i sant avee le 
bé ton e t  une f ixation d e s  eapteurs sol-bé ton 
garanti s sant leur posi tion à l ' extrados de la 
voute , ma lgré le frottement de la j upe du bou
e lier . En outre , la mise en p l aee des di spo s i 
t i f s  devai t  intervenir d a n s  d e s  d é l a i s  eompa-

F ig . 3  Mesure des eontraintes dans le béton : 
mi se en plaee des eapteurs e t  f i xa tion sur l e s  
tôles de l ' i n trados . O n  d i s tingue , en haut , l a  
j upe du boue lier e t ,  à gauche , l e  béton d e  la 
voíite. (photo H. Odi er ) 
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tibles avec l '  avancement du. chantier . I.es cap
teurs ont donc é té pré a l ab l ement noyés dans 
des blocs de béton (0 , 1 0  x 0 , 3 5 x 0 , 3 0 m ) , 
une face ( 0 , 2 0  x 0 , 30 m) res tant apparente . 
Les b l o c s  protec teurs é taient ensu i te soudé s 
au c o f frage de l ' intrados par l ' in termédiaire 
d ' étriers mé tal l iques a s surant leur p o s i t ion
nement ( f i g . 3 ) . 

M E S UR E S  DE TAS S E ME NTS 

He sures 

L ' exécution des ga leries l a térales d ' une l argeur 
de 2 , 5 0 m et d ' une section de 11 m2 environ , 
n ' a  pas provoqué immédiatement de tas sements 
sensibles en surface . En revanche , apres que l 
q u e s  moi s ,  on n o t a i t  localement un tas sement de 
quelques mi l limetre s .  
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F ig . 4  Evolution des t a s s ements au droit 

d ' une galerie l a térale . 

La f i gure 4 montre l ' évol u tion des tas sements à 
d ivers e s  profondeurs au droi t de l ' une des gale
r ie s .  On d i s t i ngue nettement 3 phases dans 
c e t te évolution : 

- Dans une premiere phase consécutive au creuse
ment de l a  galerie , on observe un tas sement 
tres l en t .  

- Lors de l ' excavation d e  l a  calotte , l e  t a s se
ment se mani f e s t e  au droi t  du bouc l ier . 

- Apres bé tonnage de la voute e t  exécution des 
inje ctions de bourrage , l e s  déformations se 
stab i l i sent tres rapidement . 

En ce qui concerne la premiere pha s e ,  on notera 
que les t a s s ements en s urface évoluent avec un 
certain re tard p ar rapport aux t a s s ements en 
profondeur et que leur amp l i tude reste plus f a i 
b l e  q u e  ce l le d e  ces derniers . En outre , o n  
cons tate que l e s  déformations ne semblent p a s  
s tabi l i sé e s  a p r e s  p l u si eur s moi s .  

L a  continui té de c e tte évolution i l lu s tre fort 
bien l a  décompress ion progre s s ive du terra i n  au
tour de l ' excavation , décompre s s ion d ' autant 
plus importante qu ' aucune i n j e c tion de bourrage 
n ' ava i t  é té entrep r i s e  entre le soutenement 
(c intres et marchavant s )  et l e  terrain , e t  que 
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seu l un c a lage sommaire (coins en bo i s  e t  pai l 
l e )  assurait le contact entre le s outenement e t  
le terrain . L ' é tendue d e  l a  zone décomprimée 
e s t  apparue de maniere tres c oncrete lors de 
l ' avancement de l a  c a lo tte , comme l e  montre la 
figure S .  

Les dé formations l i é e s  à l ' avancement du bou
c l i e r  ont f a i t  l ' ob j et de d iver s e s  observations 
précisant les d imens io�s de la cuvette de tas se
ment e t  sa propagation en r e l ation avec l ' avan
cement du front de tai l l e . 

F i g . S  Front de t a i l l e  : appar i t ion d ' une 
zone décomprimée au-des su s  d e s  galeries 
l a térale s . ( Photo M.  Odier)  

D D 
F ig . 6  PK 1 7 5 . Evo lution des tas sements 
lors de l ' avancement de l a  c a lo tte . 

La fi gure 6 montre le tassement d ' un repere pro
che de l ' axe du tunnel au pas s age d u  bouc lier . 
Les mesures corre spondent à une hauteur de cou
ver ture de 3 , 60 m au-des su s  de l ' extrado s . On 
con s tate que le tas sement reste tres faible au 
droit du front de ta i l le e t  qu ' i l s ' accroit en
suite rapidement au-de s su s  de l a  j upe du bou
c l ier . A dix me tres du front de tai l le , d i s tan
ce correspondant au diametre de l ' excavation , 
l e s  mouvements sont pratiquement s tabi l i s é s , ce 
qui est en bonne concordance avec d e s  c a l c u l s  
ou des mesures antérieures (De s coeudres , 197 4 ) . 
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Fig . 7 Etendue de la cuvette de tas sement : 
le t a s s ement mesuré ( l )  au PK 2 2 7  e s t  com
paré à une courbe de Gau s s  ( 2 ) . 

Le prof i l  de la cuvette de tassement a é té me su
ré en plusieurs points . La f igure 7 montre que 
l a  dé formation consécutive à l ' excavation de la 
c a lotte au PK 2 2 7  corre spond remarquablement 
bien à une courbe de Gaus s ,  repré sentation géné
ralement admi se ( Peck , 1969). En ce profi l ,  la 
largeur de l a  cuvette e s t  sensiblement plus f a i 
ble q u e  les v a l e u r s  proposées p a r  Peck (1969) 
ou par Cording (1977). Le volume de cette cuvet
te corre spond à 0 , 84 % du vo lume de la c a lotte . 

A un autre emplacement de me sure ( PK 2 0 0 ) , ma l 
g r é  une hauteur de couverture légerement supé
rieure au pro f i l  précéden t ,  le volume de la cu
vette de ta s s ement corre spond à 1 , 2  % du volume 
au tunne l ,  mai s  sa largeur semble nettement 
plus importante , corre spondant aux valeurs pro
posées par Cording . Il parait utile de pré c i ser 
que ce prof i l  correspond à de légeres i n f i l tra
tions dans l e  tunne l e t  que l ' extension l atéra
le du tassement a donc pu ê tre accrue par un 
dra inage des formations limoneuses recouvrant 
le tunne l .  

L ' importance de te l s  phénomenes de dra inage 
s ' es t  d ' a i lleurs manifes tée u l té rieurement , 
lors de l ' app ar i t ion au-de ssus de la c a lotte 
d ' une couche de 6 m d ' épais seur de l imons non 
consolidé s gorgés d ' eau . Alors que la couvertu
re s ' é ta i t  sensiblement accrue e t  que les tasse
ments é ta ient généra lement négl igeab le s , on a 
observé loca lement un lent aba i s sement de la 
sur face dépas sant l e  déc imetre . On constate 
donc que le phénomene du drainage i n f luence sen
siblement les dimensions de l a  cuve tte de tasse
ment dans l e s  terrains l imoneux . 

Ordre de grandeur des tassements mesur é s  

S u r  l a  p l an quant i tatif , nous avons tenté une 
comparai son entre l e s  valeurs c i té e s  par p lu
s ieurs auteurs ( Peck , 1969; Cording , 1977; 
Egger , 1975) et l e s  valeurs me surées à Carouge . 

La figure 8 perme t , en ce qui concerne la lar
geur de l a  cuvette de ta s sement , de constater 
une a s s e z  bonne concordance avec l e s  observa
tions de Peck et de Cording , re lative s  à l ' in
fluence de la pro fondeur , les largeurs observées 
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F ig . 8  Relation entre l a  largeur de l a  
cuvette de tas sement e t  l a  pro fondeur , 
s elon Cording (1977). 

restant toute foi s proches des va leurs minima les 
c i tée s .  

I l  nous a semblé intére s sant d ' envisager une 
éventu e l l e  r e l a tion entre la hauteur de couver
ture z rapportée au d i ametre et le volume de la 
cuvette de tassement Vs rapporté au vo lume de 
l ' excavation Ve . La f igure 9 i nd ique ce tte r e l a
tion pour les exemp l e s  c i té s  dans l e s  publica
tions précédemment mentionnées ,  a i n si que pour 
4 mesures réa l i sées à Carouge . 
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F ig . 9  Relation entre le volume de la 
cuvette de t a s s emen t  v5 rapporté au volume 
Ve de l ' excavation et la hauteur de couver
ture rapportée au d i ametre 2 R .  On con s ta te 
que cette r e l a tion semble indépendante de 
la nature des matériaux ( vo i r  l é gende à 
la fig . 8 ) . 
Le s va leurs mesurées au tunne l de Carouge 
concordent r e la tivement b i en avec la 
r e l a tion proposée . 

Lorsque la hauteur de couverture n ' excêde pas 
3 à 4 d i ame tre s , on con s ta te une certaine con
centration des valeurs tendant à définir une 
rela tion du type 

V s 
V e B ( 2

Z
R - 0 , 5)

-k 

plus ou moins indépendante de l a  nature du ter-
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r ai n ,  e t  dans laque l l e  l e s  parametres B et k 
seraient r espee tivement B = 0 , 0 0 9  et k = 0 , 6 .  

On eons tate que eette r e l ation se vér i f ie rela
tivement bien pour plus de l a  moi t i é  des va
leur s . Les autres valeurs présentent une grande 
di spers ion , l e s  tassements pouvant ê tre eon s idé
rab lement supérieurs à l a  valeur proposé e . Nous 
attribuons eette d i spers ion à l ' i n f luenee des 
eondi tions loeale s te l le s  que l a  s tr ati fieation 
ou d e s  d i scon ti nuités dans l a  nature des so l s , 
d ' éventue l les condi tions hydrologiques dé favora
b l e s  ou l ' extension d ' un phénomene de drainage , 
et surto ut à l ' ineidenee du mode d ' exeavation 
e t  de soutenement . 

SOLL I C I TAT J ON S  DU R EV E T E M E N T  

Les résultats des me sures présentent une eertai
ne s tabi l i s ation apres quelques moi s .  

L a  f i gure l O  donne les valeurs me surées une an
née apres bétonnage de l a  ea lotte . On eon s ta te 
que l a  pres s i on moyenne s o l-béton e s t  de l ' or 
dre de 8 0  kN/m2 en ealotte e t  s ' annul e  pra tique
men t  en piédro i t . La eontrainte norma le dans le 
béton e s t  de l ' ordre de 5 2 0  kN/m2 en e a lotte . 
Dans le pro f i l  de mesure ( fi g . 2 ) , la hauteur H 
de eouverture au-de s sus de la e l é  e s t  de 7 , 5 0 m .  

, (a) 

O 0,5 l MN1m2 � 

F ig . l O P re s s ions sol-revêtement ( a )  e t  
eontraintes normales d a n s  l e  bé ton ( b )  
valeurs mesurées .  

TABLEAU I 

Ré sul tats du ealeul de la pre s s ion 
des terres en ealotte 

Méthode P v Observations ( kN/m2 ) 

( eo e f f i e ient de 
pres sion l atéra l e  
À o ) 

Terzaghi 1 2 2  Ào = 0 , 5  
( 1 9 4 3 )  l l l  .Ão = 1 , 0  

Caquot ( 1 9 4 9 ) 5 3  
D ' E scatha-Mand e l  
( 1 9 7 4 )  6 0  0 = 3 0 ° , e = o 

E l lipse 6 6  Rapport d e s  axes 
a/b = .Ào = 0 , 5  

Atkinson ( 1 9 7 5 )  7 4  D i latanee j) =  1 5 0 
e = l O  kNjm2 

Des e s s a i s  en laboratoire ont p e rmi s de d é f i n i r  
l e s  earaetér i s tiques méeaniques suivante s : 

Poids spée i f ique apparent 'l =  1 9  kN/m3 
Ang le de frottement i nterne 0 '  = 2 6 , 5° 

Cohés ion e '  = l O  kN/m2 

La pres s ion des terres en e a lotte Pv peut être 
e s t imée des diverses mani e re s . Le tableau I ré
eapitule l e s  valeurs Pv e al e u l é e s  pour le profil 
examiné par 5 méthodes d i f férente s . 

Dans l ' hypothe se d ' un eomportement é las tique , 
l a  réaetion Pn sol-revê tement r é s u l  tan t de l '  ap
p l ie ation d ' une eharge radiale v a r i ant entre 
Pv = lO kN/m2 en ealotte e t  Ph au n iveau de 
l ' axe du tunnel e s t  dé f in i e  par la f i gure l l  
pour 2 valeurs di fférente s d e  PhiPv e t  2 va leurs 
du module de réae tion k l  du terrain au n iveau 
des piédroi t s . Ces diagrammes montrent également 
l ' ineidenee d ' une éventuel le a r t i e u l ation au ni
veau des n a i s s ances de l a  voute . 

L ' examen des f igures l O  e t  l l  montre une eer
taine s imi l i tude entre l e  d i-agramme des valeurs 

F i g . l l ( a )  Press ions sol -béton e t  (b) ef
forts normaux dans l e  revêtement ,  pour une 
eharge ae tive vertieale Pv = lO kN/m2 . 

Cas é tudiés : 

e as no 

l l l 2 3 4 l 5 6 7 

ph kN/m2 o o 3 3 o o 3 

8 

3 

k l MN/m3 2 1 , 1  2 1 , 1  2 1 , 1  2 1 , 1  42 , 2  42 , 2  42 , 2  42 , 2  

articulations ou i 
en K et K '  

no n no n ou i no n ou i no n ou i 
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mesurées e t  le s pre s s ions sol-revêtem.ent calcu
lées pour un rapport J2hl!?v = O ,  3 ,  un modu le de 
réaction k l  = 21 MN/m3 au niveau des piédroits 
e t  une l i a i son s ans articu lation entre la voüte 
e t  les piédroits ( c a s  no 3 ) ; On peut donc con
c lure à l ' exis tence d ' une charge active hori zon
tale a i n s i  qu ' à  l ' opportuni té de ne pas sures
timer le module de réaction k l  de la moraine 
gr.ave leuse . 

Les valeurs mesur8es correspondent sensiblement 
à une charge active en calotte Pv = 80 kN/m2 . 
On con s tate donc que ce tte valeur se s i tue en
tre les évaluations de Terzaghi e t  les autres 
théor ie s . 

Le diagramme des contraintes norma l e s  da·ns le 
b é ton calculé pour le même modele mathématique 
et les charges actives Pv = 80 kN'/m2 e t  Ph = 
2 4  kN/m2 donne une contrainte o;, = 5 2 8  kN/m2 
en c lé pour une voüte de 5 0  em de béton , ce 
qui concorde remarquablement bien avec la va
leur moyenne mesurée vN = 520 kN/m2 indiquée 
par la f i gure 1 0 . 

CÓNCLUS I ON S  

L a  pré sente é tude a permi s d e  vé ri fier l ' impor
tance des charges appl iquées aux revêtements 
d ' un tunnel sous tre s faible couvertur e , confir
mant l ' ordre de grandeur proposé par diver s e s  
théorie s .  

Lors d e  l ' exécution d ' un tunnel e n  terrain meu
ble e t en s i te urbain , l ' évaluation des tasse
ments probables e t  de leurs conséquences peut 
revêtir une tres grande importance . Par l ' ana- . 
lyse des valeurs mesurées à Carouge e t  leur 
comparaison avec d ' autres ouvrages en terrain 
meuble ou en roche tendre , nous avons tenté · de 
préc i ser l e s  relations l i an t  les dimensions de 
la cuvette de t a s s ement à la géométrie du tun
nel e t  à la nature des terrains . On con s tate 
toute fois que l e s  tassements rée l s  peuverit ê tre 
c onsidérablement i n f luencés par des condi tions 
locales part iculieres e t  par la méthode d ' exca
vation e t  de soutenement de l ' ouvrage . Le choix 
de ces méthodes requiert donc une attention par
ticuliere lors de l ' é labora tion d ' un tel pro j e t. 
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Prévision et Comportement d 'Ouvrages sur  Sols 

Construction o n  Soft Soil :  Prevision and Behaviour 

E .  R ECORDON Professeur d e  Mécanique des Sols. Ecole Polytechnique Fédérale d e  Lausan ne I S R F  - Laboratoire de 

Mécanique des Sols. Départment de Génie Civil CH - 1 0 1 5  Lausanne 

J - M .  D ESPO N D  Chet d e  Section. Ecole Polytechnique Fédérale d e  Lausanne I S R F  - Laboratoire de Mécanique des Sols. 

Départment de Génie Civil CH - 1 0 1 5  Lausanne 

P. B O U R D EAU l ngénieur Civil D iplômé EPFL. Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne I S R F  - Laboratoire d e  M éca

nique des Sols. Départment de Génie Civil CH - 1 0 1 5  Lausanne 

R E S UME Les prévi s ions du compor teme n t  de d i v e r s  ouvrages s o n t  compa r é e s  aux r é su l ta t s  des mesures 
de co n t r� l e . Les causes des é c a r t s  con s ta t é s  s o n t  recherché e s . Une appréc i a t i o n  de l a  v a l e u r  d e s  mé
thodes u t i l i sé e s  pour l e s  pr6v i s ions e s t  donnée . 

! N T R O D U C T ! ON 
Les ouvrages dont l e  compo r temen t  e s t  p r é s e n té 
à a n s  c e t t e  commun i c a t i o n  o n t  é té con t rõ l é s  du
r a n t  p l u s i eu r s  anné es . Ce son t :  

- l e s  r emb l a i.s d ' une a u to rou te d e  4 km d e  l on
gueu r , cons t r u i t s  sur tourbe ; 

- un re�b l a i  d ' e s s a i  con s t r u i t s u r  s o l s  tou r
beux ; 

- un immeub l e  de q u a t re é tages fondé par r a d i e r  
géné r a l , s u r  s � l s  tourbeu x ;  

- une p l a t e fo rme con s t i tuée d ' un remb l ayage en 
bord u r e  d '  un l ae ,  suppo r ta n t  des 'immeub l e s  
l é g e r s  e t  repo s a n t  s u r  des l imons e t  des s a 
b l es l �che s . 

La co�u n i c a t i on a pour b u t s  de donner pour c e s  
q u a t r e  c a s : 

- l a  d e s c r i p t i on du modO l e  phys ique ( s chéma des 
so l s ,  des charges e t  des cond i t io n s  hydra u l i 
q u e s l e t  du mode l e  ma théma t i q u e  ( mé thode de 
ca l cu l )  adoptés ; 

- l a  d e s c r i p t i on du d i s po s i t i f  u t i l i s é  pou r  l e s  
mesures d e  co n t r ô l e ; 

- l es r és u l �a t s  des p r é v i s ions e t  des m e s u r e s ; 

- l e s  c a u s e s  des é c a r t s  con s t a t é s  et l a  c r i t i -
que des mé thodes u t i l i sé e s . 

R E M B LA I S D ' AUTOROUTE S U R  S O L S  TOURBE UX 
L ' a u toroute Lausanne - S i mp lon - I t a l i e  f r a n ch i t ,  
dans l a  p l a i ne d u  Rhõne , à l ' amont d u  l ae Léman ,  
une zone d e  4 k m  o u  l e s  s o l s  s o n t  cons t i t u é s  d e  
s a b l e s  e t  d e  g r a v i e r s  e n t r e  l e s q u e l s  s ' i nt e r c a 
l e n t  des couches de t o u r b e  d ' ép a i s se u r  t r e s v a 
r i a b l e  e t  s i tuées à d i v e r s e s  pro fonde u r s . 

Le s chéma des couches , repré s e n té s u r  la f i g u r e  
l ,  e s t  la b a s e  du mode l e  phys ique .  L e  n i ve a u  d e  
l a  nappe s o u t e r r a i ne v a r i e  e n t r e  l e t  2 m de 
pro fondeu r . S a  s u r face est s e n s i b l ement h o r i zon
t a l e . 

Le mode le mathémat iqu� e s t  ce l u i  de la conso l i 
d a t i on pr i ma i r e  u n i d i m e � s ionne l l e ,  comp l é té p a r  
c e l u i  d e  l a  conso l i d a t 1 a n  s econd a i r e , r e g l e  em
p i r iq ue b a s é e  s u r  l ' épa i s s e u r  et la q ua l i té d e  
l a  couche d e  tourbe , pou r  des remb l a i s  de 6 à 
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8 m de h a u t e u r  max ima l e  ( RECORDON , 1 9 7 2 ) : 

�H seconda i r e  = a D  

D :  épa i s s e u r  de l a  couche d e  tourbe 
a :  coe f f i c i e n t  v a r i a n t  d e  0 , 1  pour 

la tourbe p u r e  à 0 , 0 1 pour u n  s o l  
l imoneux a v e c  ma t i e r e s  o r g a n i q u e s  

Les dé f o rma t io n s  d e  l a  tourbe é ta n t  t r e s  g r a n d e s ,  
c e l l e s  des a u t r e s  c o u c h e s  o n t  é té nég l i gées . L e s  
c o u c h e s  de t o u r b e  s o n t  d o n c  s u pposées h o r i z o n t a 
l e s , d ' épa i s s e u r  cons t a n t e  e t  d e  g rande ê t endue 
p a r  r a ppo r t  au remb l a i  d e  30 m d e  l a r g e u r  e n v i 
ron . 

Le d i spo s i t i f  d e  m e s u r e  e s t  cons t i tué d e  h u i t  
t a s some t r es , p l acés à l ' axe d u  r emb l a i  en 1 9 7 3 .  
Aucun a u t re appa r e i l d e  c o n t r õ l e  n ' a  é té u t i 
l i sé . L ' emp l aceme nt des t a s some t res c o r r e s pond 
aux k i l omé t r a g e s  i n d i q u é s  sur l e  g raph ique i n f 6 -
r i eu r  de la f i gu r e  l .  I l s  s o n t  e n f o u i s  dans l e  
s o l  n a t u r e l  immé d i a temen t  a u - d e s s o u s  d e  l a  base 
du r emb l a i . L e s  t a s some t r e s  s o n t  r e l i é s  p a r  des 
tuyaux soup l e s  à une co lonne d e  me s u r e , p l acée 
dans u n  p u i t s  e n - d e h o r s  d e  l ' empr i s e  du remb l a i . 
I l s fonct ionnent s e lon l e  p r i nc i pe des v a s e s  
commun i q u a n t s  ( RECORDON , 1 9 7 5 ) . 

Les r é s u l t a t s  des me s u r e s  s o n t  données g r a ph i 
q ueme n t  à l a  f ig u r e  l .  L e  t a b l e a u  I r é s ume l e s  
v a l e u r s  des t a s seme n t s  c a l c u l é s  e t  mes u ré s . 

T a s s eme n t s  en em 
Pos i t ion des 
t a s s ome t r e s  To t a ux c a l c u l é s  M e s u r é s  en : k m ( s econda i r es ) 

4 2 ' 8 6 0  s o  ( l O l 1 5 '  s 

l 4 2 ' 9 2 0  8 0  ( 2 0 )  6 8  1 9 7 6  

4 3 ' 8 8 0  s o  ( l  s )  4 l 
4 4 ' 1 0 0  9 0  ( l O l 1 2 2 ' s 
4 4 ' 3 0 0  5 0  ( l O l 8 1 '  5 

4 4 ' 5 0 0  'l O  l l O l 3 8 , 0  1 9 7 9  

4 'J ' S O O  ' O  ( 7 ) 7 

� S ' 8 0 0  2 0  ( 7 ) 6 

T a b l e a u  I 
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F i g . l P r o f i l  en l o n g  g é o t e c h n i q ue et tas s em e n t s  me s u r é s  

La eompa r a i son d e s  r é s u l t a t s  d e s  pré v i s i o n s  f a i 
t e s  e n  19 7 2  e t  d e s  me s ur e s  mo ntre que : 

- d a n s  l e s  t r o i s  p ro f i l s  ou l e s  t a s s eme n t s  me
s u r é s  sont três f a i b l e s , les p r év i s i on s  ont 
été beaueoup t rop pes s im i s t e s ; 

- dans l e s  deux pr o f i l s  ou l e s  t a s s eme n t s  s o n t  
l e s p l u s  g r a nd s , l e s  t a s s eme n t s  s e e o nd a i r e s  
o n t  é t é  s o u s - e s t imé s p a r  l a  r ê g l e  emp i r i q ue 
e i té e  p l u s  ha u t ;  

- d a n s  l e s  t r o i s  d e r n i e r s  pro f i l s , l e s  é e a r t s  
s o n t  de 15 à 2 4 %  p o u r  d e s  t a s s emen t s  e s t imés 
d e  50 à 80 em . 

2 

R E MB LA I D ' E S S A I  
C e  remb l a i  expér imen t a l  a é té eo n s t ru i t  e n  1 9 7 6  
d a n s  l e  but d ' é t u d i e r  l e  eompo r t ement d e s  rem
b l a i s  d ' a u t o r o u t e  d e  l a  p l a i ne d e  l ' O rbe , a u  sud 
d u  Lae de N e u e h a t e l . Dans e e t t e  p l a i ne , l ' a u t o 
r o u t e  L a u s a nne - B e r n e - Z u r i e h  t r aver s e  une zone 
de 7 km envi ron dans l aq u e l l e l e s  s o l s  s u per f i 
e i e l s ,  s u r  7 à 8 m d ' é pa i s s e u r , s o n t  d e  t r ê s  
mau v a i s e  q u a l i té ; e e  s o n t  d e s  t o u r b e s  e c  d e s  
l i mo n s  e r a y e u x . De p l u s ,  l ' a u to r o u t e  l o ng e  s u r  
p l u s i e u r s  k i l omê t r e s  u n  e a n a l  de 2 , 50 m d e  pro
fondeur e n v i ron . 
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Le modê le physique a pu être dê fini d ' aprês l ' ê
tude géotechnique effectuêe avant la construc
tion du remblai . Le tabl eau II rêsume les rêsul
tats de cette êtude et l a  figure 2 indique l a  
topograph ie d u  s i te une f o i s  le remb lai cons
tru i t . 
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F i g . 2 S i tuation et ins trumen tation 

Les v a l e u r s  de l a  cohé s ion e f f e c t i ve ( e ' )  e t  de 
l ' ang l e  d e  f r o ttement c f f ec t i f  ( � ' ) ont é tê ob
tenues p a r  des e s s a i s  t r i a x i aux CU . Les va l e u r s  
du modu l e  d e  dêform a t i on n o t é  E *  corres ponde n t , 
pour l e s  s o l s  g ro s s i e r s , à des mod u l e s  d ' é l a s 
t i c i té , e t  pour l e s  s o l s  f i ns à des mod u l e s  s é 
c a n t s  ca lcu lês d ' aprês l e s  courbes oedomê t r i 
ques . C e s  d e r n i e r s  s ' app l iquent à chaque couche 
pour le doma ine d e s  contraintes e f fectives ver
t i c a l e s  prêvi s i b les à la fin de la conso l i d a 
tion d a n s  l ' axe d u  remb l a i . 
La nappe phréat ique se s i tue h a b i t u e l lemen t  e n
tre 0 , 5 0 e t  1 , 7 0 m sous le t e r r a i n  naturel , 
mais le remb l a i  a étê cons tru i t  durant l ' é tê 
1 9 7 6 , except ionne l l ement see . Durant ce tte pê
r iode , l e  n iveau p i é z omêtr ique est de scendu 
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j usqu ' à  environ 2 , 5 0 m sous le terrain naturel . 
Les charges cons ti tuêes par le po ids du remb lai 
on t  é té appl iquêe.s en 1 0 0  j ou r s  environ . 

Diffêrents mod ê l e s  mathêmat iques ont êté app l i 
qués : 

- un calcul par la mê thode de B I SHOP a mon t r é  
que l a  stabi l i té des talus du remb l a i  e t  du 
c a n a l  ê t a i t  a s s u rê e ; 

- l e s  tas semen t s  au c e n t r e  du remb l a i , d ' un 
po i n t  s i tué à sa base , o n t  é té c a l cu l é s  au 
moyen de deux mod ê l e s  d e  cons o l id a tion u n i 
d imens ionne l le :  TERZAGH I , G I B SON e t  L O  ( 1 9 6 1 )  

Ces deux c a l c u l s  indiquent u n  tas s ement pré v i 
s ib l e  d ' envi ron 8 0 0  mm e t  une bonne concordance 
entre les deux mé thodes . 

La mé thode des é l éments f i n i s  a é té u ti l i sé e  
a f i n  d ' é tud ier le champ d e s  dépl acements e t  des 
cont r a i ntes à l ' ê t a t  f i n a l . Les ca lculs ont été 
f a i t s  avec l e  programme ADINA développé par 
BATHE e t  ses co l l aborateurs ( 1 9 7 7 ) . 
Le modê le , représ e n t é  géomé t r i quemen t  à la f i 
gure 3 ,  présente l e s  c a r a c té r i s t iques s u i vantes : 

é léments bid imens i onne l s  i s oparamé t r i ques à 
h u i t  noeud s , 

- dé format ions p l anes , 

- n i veau p i é zomé t r i q ue e t  con d i t i ons aux l imi tes 
au pied du réseau , v a r i a b l e s  se lon les va r i an-
tes du c a l cu l . 

· 

Etant donné l e  but pou r s u i v i  ( é t a t  f i na l ) , une 
loi de compor tement é l a s t ique , l inéaire , i s o 
t rope , a é té adop té e . Les c a r a c té r i s t iques mé ca
niques d e s  d i f férents s o l s  sont c e l l e s  i nd iquées 
au paragraphe concer n a n t  l e  mod ê l e  phys ique du 
remb l a i  d ' es s a i , avec un coe f f i c i ent de Poi s son 
v = 0 , 4 ,  e t  ont é té conservées dans les c i nq va 
r i antes du c a l cu l . 

Va r i a n t e  N o  l 2 l 3 4 5 

Ca l c u l  co n t r . Dép l . Dé p l .  Dé[J l .  Dépl. , e f f ect . 

t-; i v e a u  de 0 . 0 0 0 . 0 0  0 . 0 0 - 2 . 5 0 1 - 2 , 5 0 
l a  nappe [ m ]  l 
E remb l a i 3 0 ' G 0 2 1 3 0 ' 0 0 0 1 o 3 0 ' 0 0 0  3 0 ' 0 0 0  [ kN · m- 2  l 

d ' a p- l Ty pe 
m o b 1 l e i mo b i l e pU l au p i ed mob i l e mob i l e  f i xe 

d u  r é s e a u  

Tabl eau I I I  

Les ré s u l t a t s  l e s  p l u s  s ig n i f i c a t i f s  sont repré
sentés sur les f i gu r e s  4 a ,  4 b ,  5 e t  6 .  

L e  d i spo s i t i f  d e  mesure e s t  d é c r i t  s u r  l a  f igure 
2 .  Les tas somê tres sont p l acés à la base du rem
b la i  e t  sont du même type que ceux d é c r i t s  p l u s  
haut . L e s  me sures ont é té e f f ec tuées pendant l a  
cons truction du remb l a i  e t  pou r s u ivies durant 
l O  mo i s  aprês son achêveme n t . Les derniê res me
sures sont représ e n t é e s  sur les f igures 5 e t  6 
comp a r a t i vement aux va leurs c a lcu lées par l a  
mé thode des é l éments f i ni s .  

3 
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Le commé n t a i re d e s  r ê s u l ta ts e t  l a  c r i t ique des 
mêthodes u t i l i s ê e s  peuvent ê t r e  f a i ts s u r  t ro i s  
p l an s : 

- Con t r a i n t e s  c a l c u l ê e s  p a r  la mé thode d e s  ê l ê
ments f i n i s : 
L e s  ê ta t s  de cont r a i n t e s  c a l c u l é s  d a n s  l e s  
couches comp r e s s i b l e s  con f i rment l a  s t a b i l i tê 
obs ervêe et c a l c u l ê e  p a r  la mê thode de B I S HOP . 
On remarque q u e  l e s  zones ou l e s  r i sques d e  
voi r  appa r a ! t r e  d e s  p l a s t i f i c a t i o n s  sont l e s  
p l u s  g r a n d s  ( f i g . 4 a  e t  4 b )  sont c e l l e s  ou l a  
p l u s  p e t i t e  d e s  cont r a i n t e s  pr i n c i p a l e s  e s t  
f a i b l e , c a r  u n e  cohê s i o n  du mat ê r i a u  y e s t  nê
c e s s a i r e . 
Pour des r a i s o n s  ê v i d e n t e s  ( a b s e n c e  de c r i tê r e  
d e  r u p t u r e  - mod u l e  d e  décharge i d e n t i q u e  au 
mod u l e  d e  c h a r ge ) , o n  obt i e n t  des t rac t i o ns 
é l ev ê e s  � la b a s e  du remb l a i . C e c i  a pou r  e f 
f e t  d e  r i g i d i f i e r a r t i f i c i e l l ement l a  s t r u c 
t u r e  d a n s  l e  c a l cu l . 

- T a s s ements ( F i g . 5 ) : 

Les tas s ements c a l c u l ê s  pár l e s  deux modê l e s  
de conso l i d a t i o n  ( TERZAGH I ,  G I BSON e t  LO ) sont 
s u pê r i e u r s  d ' envi ron 3 0 %  aux t a s s ements me s u 
rés . D e  t e l s  é c ar t s , dê j �  c on s tatés à d ' autres 
occas ions , s emb l e n t  d u s  au caractêre unid imen
s ionne l des �od� l e s  ma théma t iques . 
Les t a s s eme n t s  c a l c u l é s  par la méthode d e s  
é léments f i n i s , b i e n  q u ' i n f é r i e u r s  e n  va l e ur 
absolue aux t a s s ements mesur é s , s ' e n rappro
c h e n t  si l ' o n  t i e n t  compte d ' u n ab a i s s ement de 
l a  nappe , e t  l a  f a i b l e  é t endue d e  l a  cuvette 
de t a s s ement est con f i rmé e par l ' observa t i o n . 
La sous - e s t im a t i o n  d e s  t a s s ements par le mo
dê l e  des é l érnents f i n i s  s ' expl ique à la f o i s  
p a r  l a  r i g i d i tê abe r r a n t e  d u  remb l a i  ( l o i  con
t r a i n te s - d é f o rr:1a t i o n s ) e t  par l a  hauteur in
s u f f i s a n t e  du r é s eau qui ne p e rmet pas une 
d i f f u s ion comp l ê te des s u r c h a r g e s . 

- Dé forma t i o n s  h o r i z o n t a l e s  ( F i g . 6 ) : 

L ' a l lure des dé formé e s  au pied du remb l a i  mon
tre une bonne concordance e n t r e  le c a l c u l  par 
ê l éme n t s  f i n i s  e t  l e s  mesures c l i nomé t r i q u e s , 
en p a r t i c u l i e r  en ce q u i  conce rne le niveau 
d e  déforma t i o n  maxima l e . On remarque que la 
d é fo rma t io n  c a l c u l é e  d a n s  l e s  couches comp r e s 
s i b l es n ' e s t  p a s  i n f luencée p a r  l e s  cond i t i ons 
aux l irn i t e s  au bas du r é s e a u . 
L ' e f f e t  de l a  d i s symé t r i e  appa r a i t  dans l e  
c a l c u l  s e u l ement avec l ' a ba i s s ement de l a  
nappe phré a t i q ue . 
P a r  co n t r e ,  l e s  v a l e u r s  m e s u r é e s  sont notab le
ment i n f é r i e u r e s  aux va l eu r s  c a l c u l é e s . Il e s t  
d i f f i c i l e  d e  j ug e r  l e  modê l e  numé r ique d ' aprês 
ce·  é c a r t , car il est v i s i b le s u r  l a  f i gure 6 

q u �  l e s  tubes c l i nomé t r i q u e s  é t a i e n t  d ' u ne 
longueur i n s u f f i s a n t e  e t  que l e u r  pied a subi 
u n  mouveme n t . 

l MM E U B L E  DE V l L L E N E UV E  

L ' immeub l e , dont l e s  d ime n s i ons e n  p l a n sont 
données s u r  l a  f ig u r e  7 ,  a é t é  cons t ru i t  en 
1 9 7 2 . 
Les t a s s eme n t s  r e l a t i f s  d e s  a ng l e s  du rad i e r  ont 
é té d é t e r m i n é s  en 1 9 7 9 , s o i t  s e p t  ans aprê s la 
cons t r u c t ion . I l s  sont donné s e n  c e n t imêtres 
pour l e s  po i n t s  B ,  C et D ,  par rappo r t  à l a  cote 
du po i n t  A.  L ' i n c l i na i s o n  ma x i ma l e  du r a d i e r  est 
d e  1 , 2 6 % . L ' imrneuble l u i -même , de qua tre ê tages , 
un peu p l u s  p e t i t  q u e  le r a d i e r  de fonda t i o n , a 
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2 8 , 5 0 m de l o ngueur e t  1 1 , 6 0 m tle l argeu c . I l  
eomprend a u  r e z- de- eh a u s s ê e  u n  abri oe protee
tion a n t i - aêrie nne dans son ang le s ud -e s t  eom
posê de murs en b ê ton armê de 80 em d ' êpa i s s eur. 

A(zero) 32.50 - 0.39"1. 
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Le modê l e  physiqu e , dé f i n i  en 1 9 7 9  l o r s  d ' une 
expe r t i s e , e s t  e araetê r i sé dans l e  tableau I V . 

E pa i s s e u r  des c o -.J c !"-, c s  
d e s  l e  n 1 v e a u  

S o  l s d ' appu 1 d u  r a d 1 c r  

Ang l e  t\ .:�. n e_;_ l e  e 

Remb l a i  1 , 8 0 m l .  7 s m 

To u r bc l • l 5 m l .  6 5 m 

L i  mo n t ourbeux 0 , 8 ll m 0 , 7 5 m 

L i  mo n s a b l e ux l .  50 r., 2 .  l o r.' l 

S a b l e  �oy e n q r d.v . t rc s  g r a :1cic t re s g r a n d c  

� i v e a u  d e  l a  - l .  3 5 - l .  2 � !T' m 
nappe sou t e r r a 1 r. e 

Tableau IV 

Le poi ds moyen de l ' immeuble s a n s  l ' ab r i  P . A .  
e s t  d e  4 0  kN · m- 2 a u  n i veau d ' appui d u  radi e r . 
L ' ab r i  P . A .  repré s e n t e  s u r  s a  s u r f a e e  une eharge 
s uppl ême n ta i re d e  15 kN · m- 2 .  L ' immeu b l e  n ' a  pas 
d e  eave , l e  r a d i e r  repo s e  s u r  un remb l a i  eom
p a e té , m i s  en p laee j us te avant la eon s t ru e t i o n  
de l ' immeub l e .  

L e  mod ê l e  m a t hêma t ique u t i l i sê pour l e s  e a l e u l s  
d e  t a s s emen t s  effeetués e n  1 9 7 9  ( exper t i s e )  e s t  
e e l u i  de l a  eons o l id a t i o n  primaire u n i d im e n s i o n 
n e l l e e t  de l a  eon s o l i d a t i o n  s eeonda i r e . 

6 

Le d i spos i t i f  de eon trO l e  e s t  eons t i tuê d e  qua
tre points de nive l l eme n t , a u x  a n g l e s  du rad ier . 

Les rê s u l t a t s  des m e s u r e s  donne n t , en 1 9 7 9 ,  une 
d i f f ê renee de n i v e a u  e n t r e  les p o i n t s  A e t  e de 
2 5  em . ee eh i f f r e  e s t  à eompa r e r  avee les 3 2  em 
e a l e u l é s  ( f i g . 7 ) . Pour l a  pê r iode de s i x  moi s 
de m i s e  en p l aee du remb l a i , le e a l e u l  donne un 
t a s s eme n t , pour le remb l a i  s eu l , de l O  em au 
poi n t  A e t  de 1 8  em au po i n t  e .  Le radier a ê té 
b ê tonnê hor i z onta lement en eompen s a n t  l e s  8 em 
de d i f f ê r enee de n i v e a u . 
Pour l ' ensemb l e  du remb l a i e t  du b â t i me n t , l e  
e a l e u l  donne un t a s s emen t ,  p o u r  une durée t r ê s  
l on gue , de 33  e m  au poi n t  A e t  de 7 3  em au point 
e .  
Les eauses des t a s s eme n t s  d i f f é r e n t i e l s  s on t :  

- une eouehe d e  tou r be p l u s  é p a i s s e  a u  p o i n t  e 
qu ' a u point A ,  

- une tourbe p l u s  eompr e s s i b l e  a u  forage e 
qu ' au forage A ,  

- des eharges p l us g r andes a u  po i n t  e qu ' au 
po i n t  A .  

· 

La d i f férence e n t r e  prévi s i ons et eontrO l e s  est 
à rechercher e s s en t i e l l ement d a n s  l ' hétérog ê 
né i té des s o l s  tourbeux d o n t  l ' é p a i s s e u r  e t  l a  
compres s i b i l i té ne s o n t  dé t e rminées q u e  ponc
tue l l ement par deux f o r ag e s . 

P LA T E FORME C O N S T J T U E E  P A R  R E MB LAYAGE D A N S  UN LAC 

La eré a t i on d ' u n e e n t r e  d ' a v i r o n  p r ê s  de Lau
s a n n e  a néee s s i t é  l a  con s t r u c t i o n d ' une p l a te
f o rme g ag née s u r  l e  l a e par r emb l ay age , bordée 
eOté port par des murs de sou têneme n t . 
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L e s  travaux de remb l ay ag e  ont débuté à f i n  1 9 7 0 .  
I l s é t a ient achevés e n  sep tembre 1 9 7 2  avec une 
s u r h a u teur de remb l a i  ( s u rcharge tempora i r e )  de 
40 em . E l l e  n ' a  été e n l evée qu ' à  fin 1 9 7 4  e t  l a  
cons t r u c t ion d e s  b a t iments a débuté e n  1 9 7 5 .  
Le modê le phys iqu e adopté pour l e s  c a l c u l s  e s t  
représe nté par le pro f i l  du s o l  dans leque l l e s  
couches sont s chéma t i s é e s . L e s  v a l e urs d u  coe f 
f i c i ent d e  perméabi l i té e t  d u  coe f f i c i e n t  d e  
conso l i d a t i on d é te rminées à p a r t i r  d e s  e s s a i s  
oedomé tr iques son t :  

k =  l o - e m · s - 1 e t  cv 2 , 5  · 1 0 - 4 m 2 · s - l 

Le modê l e  mathéma t ique u t i l i s é  pour le c a l c u l  
d e s  t a s s ements e s t  c e l u i  de l a  cons o l i d a t ion 
p r ima i r e  unid imens ionne l l e .  

L e  d i spo s i t i f  d e  con t r O l e  d e s  t a s s ements e s t  
cons ti tué par l e s  ba l i s e s  A ,  B et C .  

m Haut.-ur ô.J r�bl•l � l  Poont A 
o - l l l � l l 
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Fig . 9 Tas s ernents mesurés 

Les ca l cu l s  de tas seme n t  ont donné pour l e  
po i n t  A une v a l e u r  d e  5 5  em . 
La v i t e s s e  des t a s seme n t s  c a l c u l é s  à l ' a i de des 
v a l e u r s  de k et cv donné e s  p l us h a u t  est t rop 
f a i b l e . Les courbes des tas seme n t s  mesurés cor
respondent à une valeur de k de 5 · 1 0 - 5 m · s- 1 .  

La compa r a i son des r é s u l t a t s  mo ntre que la va
leur des tas seme n t s  c a l c u l é s  pour l e  forage s 1  
correspond bien à c e l l e  q u i  a é té me s u rée au 
poi n t  B .  La f a i b l e  v a l eur d e s  t a s seme n t s  au 
po int A ne peut ê t re exp l i quée que par t i e l l e 
ment , l e  forage n ' ayant p a s  é té a s s e z  profond . 
Les s a b l e s  l imoneux découve r t s  j u squ ' à  1 0  m 
sont de me i l l e ure q ua l i té que dans l e  forage l .  

C O N C LU S I O N 

Les ouvrages dé c r i t s  dans la présente commun i c a 
tion o n t  é té é tu d i é s  à l ' a i d e  de méthodes d e  
c a l cu l  courantes . La pré v i s i on des d é p l a c eme n t s  
n ' es t  pas t r ê s  pré c i s e ; e l l e e s t  pou rtant s u f 
f i s a nte pou r  l e s  b e s o i ns de l a  pratique . L e s  
é c a r t s  e n t r e  va l e u r s  c a l c u l é e s  e t  mesurées sont 
dus , avar.t tout e t  à notre av i s , à l a  conna i s 
s a nce i n s u f f i s a n te d u  modê l e  physique . L e  nomb re 
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de forages e t  d ' e s s a i s  de l abora toire touj ours 
f a ib l e , l a  v a l eu r  é levée d e  l ' é c a r t - type d e s  pa
r am ê t r e s  géotec h n i q u e s  et l ' impo s s i b i l i té de te
n i r  compte des phénomênes à t ro i s  dimens io n s  
( ce l a  condu i r a i t  à d e s  c a l cu l s  beaucoup trop 

onéreux dans l a · p r a t i q u � )  sont c a u s e s  d e s  p r in 
c i paux é c a r t s . I l  e s t , d ê s  l or s , i l l u so i re d e  
vou l o i r  t r o p  a f f i n e r , pou r  l e s  c o nd it ions d e  l a  
S u i s s e  en tout c a s , l e s  méthodes d ' es s a i s  e n  l a
boratoire e t  l e s  mé thodes de c a l cu l . 
L e s  pré v i s i on s  q u i  ont pu ê t r e  f a i te s  à l ' a ide 
des modê l e s  mathématiques s imp l e s , u t i l is é s  dans 
l e s  quatre cas c i té s ( co n s o l i d a t i o n  p r i ma i r e  
u n i d imens ionne l l e ,  cons o li d a t i o n  s e cond a i re , mé
thode d e s  é l éme n t s  f in i s  b i - d imens ionne l l e )  ont 
été a s s e z  p ré c i se s  pour que l e s  d i spos i t io n s  
cons t r u c t i ve s  adopté e s  cond u i s e n t  à un comporte
ment s a t i s f a i s a n t  des ouvrage s , à l ' exception de 
l ' immeub l e  de V i l l e neuve dont le compor tement 
a u r a i t  pu être s e n s ib leme n t  me i l l e u r  si l a  mé
thode cons t r u c t ive ava i t  é té mieux choi s i e .  
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S Y N O PS I S  At the end of eonstruetion of a piled bui lding exe e s s ive settlements were observed . 
As some e raeks were a lready formed a�d further damage had to be expeeted remed i a l  measures and in
vestigations were undertaken . The latter showed that two eritieal s ituations w i th respeet to the 
east-in-plaee eonerete p i l e s  existed , nam e l y  during the eons truetion o f  the p i l e s  and during the 
baek f i l l ing around the buildings . An underpinning with an additional 14 p i l e s  was des igned and eon
s trueted . The method o f  underpinning i s  deseribed in detai l .  I n  eonneetion w i th the underpinning the 
baek f i l l  was in part permanently removed and in part replaeed by a l ight-weight materia l .  The per
formanee o f  the building after the underpinning has been monitored by settlement measürements . The 
results are s a t i s f aetory a l though the ground surrounding the building i s  s t i l l  settl ing at a rate 
of 1 0  mm/year , bring ing the total settlement measured in 11 years to 31 em ( 1 1 em s inee eomp l etion 
o f  the underpinning ) . 

I NTRODUCT I ON 

A s o i l  pro f i l e  frequently met in Switzerl and 
eon s i s t s  of soft laeus trine e lays of 10 to 2 0  
metres depth underlain by moraine . Usua l l y ,  in 
sueh a s ituation , p i l ing is employed for the 
foundations of building s . Al though p i l e  founda
tion failures are not eommon , they may oeeur 
under unfavourab l e  eonditions . An example i s  
g iven in f igures l and 2 of a strueture bu i l t  
o n  soft e l a y s  and supported b y  2 5 0  p i l e s  founded 
in a moraine at a depth of about 18 metre s . 
Al though the p i l e s  are we l l  embedded in the mo
raine unequal settlements of 5 em we re observed 
and eraeks were formed in one wing of the build
ing . Immediate measures had there fore to b e  
taken t o  avoid further damage . I t  is t h e  a im of 
this paper to g ive pos s ib l e  reasons for the 
foundation f a i l ure , to deseribe the method of 
underpinning and to present the r e s u l t s  o f  the 
settlement measurements for the strueture and 
its surround ing s . 

TOPOGRAPHY AND G E O LOGY OF T H E  S I T E 

The b u i lding is s ited near Lake Zurieh in an 
area of soft ground about 9 0  metres above the 
level of the lake . As a eonsequenee of the 
foundation f a i lure a supplementing s o i l  inves t i 
gation nee e s s itating three addi t ional exploratory 
borings was earried out ( F ig . l ) .  The results of 
the s e  inves t igations and the data eol l ee t ed 
during p i l ing for the underpinning eonfirmed 
e s s ential l y  the earlier f indings on the g eolo
g i e a l  pro f i l e , whieh may be summarized as 
follows ( F ig .  2 ) : 
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F i g . l P lan of the b u i l ding with loeation o f  
borings and sett lement points 
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F i g . 2 Seetion l - l  of fig . l with s o i l  pro f i l e  

O 2 m organie material and f i l l  material 

2 4 m mar l , with she l l s  and reed gras s , 
very soft , grey 

4 1 6  m laeustr ine e l ay , soft , grey to grey-
b lue 

l �  - 18 m c lay with eobb l e s  and s tone boulde r s , 
f i rm to s t i f f ,  dark grey 

below 1 8  rn moraine , s i l ty sand w i th gravel ,  
eobbles and boulder s ,  hard to very 
hard , grey 

The phy s i e a l  properties were obta ined from f i e l d  
a n d  laboratory tests . T h e  mean v a l u e s  f o r  t h e  two 
main layer s , the laeustr i ne e lay ( l ) and the 
moraine ( 2 ) , are g iven below : 

( l ) ( 2 )  

uscs CL SC-CL 
WL 3 6  % 2 0  % 

·w p 1 8  % l l  % 
I p 1 8  % 9 % 
w 3 5  % l l  % 
< 0 . 0 0 2  mm 4 0  % 6 % 
< 0 . 0 6 m m 9 8  % 3 9  % 
< 2 mm 1 0 0  % 7 3  % 
P d 1 4 0 0  kglm3 2 2 0 0  kglm 3 
e u 8 kPa 
eul a ' 0 . 2 3 
N ( SPT)  > 3 5  

The pore water pressures were observed with 
qua r t z - sand f i lters instal led in boring l .  At 
the beginning o f  the underpinning work s ,  when 
the f i r s t  reading was taken , the pres sure at a 
depth of 1 5  m eorreponded to a water level 
0 . 9 5 m above ground leve l , and the pres sure at 

2 

a depth of 7 . 5  m to one 0 . 6 0 m b e l ow ground 
leve l . The ground water level was a t  a depth o f  
about 2 m .  The m a i n  reason f o r  t h e  exeess pore 
water pressures in the laeustrine e lay was an 
extensive f i l l  o f  2 . 5  m height , whieh had been 
p laeed f ive years previous l y  on the area adj aeent 
to the wes t  s ide o f  the b u i l d i ng . 

REASONS FOR T H E  P I LE FOUNDAT J ON F A I L U R E  

W i th regard to t h e  remed i a l  measures t o  be taken 
the reasons for f a i lure had to be investigated . 
In th is inve s t igation a number of pos s ib l e  rea
sons had to be eonsidered , and it is l ikely that 
not only one , but the eomb ined e f f e e t  o f  more 
than one reason has resul ted in the exee s s ive 
settlements of wings A and C ( B ueher , 1 9 7 1 ) . 

The p i l e  type employed was a driven east- in-plaee 
eonerete pi l e . For th i s  pile type i t  i s  mos t  im
portant that the equil ibr ium o f  the fresh eonerEte 
eolumn when the eas ing is wi thdrawn has to be 
maintained by a s u f f i e ient lateral s trength of 
the s o i l . Otherwi se neek ing o f  the eonerete p i le 
w i l l  oeeur . To avoid soil s quee z e  the fol lowing 
eondi t ion must be s a t i s fied ( Hude r ,  1 9 7 2 ) : 

y z + Ne . eu > k Y e z e 

where y unit weight o f soi l 
z depth o f s o i  l 

Ne bear ing eapae i ty f a e tor 
e u undrained shear s trength o f soi l 
Y e  u n i t  weight o f eonerete 
z e height o f eonerete eolumn 

for z z the minimum va l ue o f e i s 
e u 

e > ( k  y e-y ) z l N 
u e 

o r in relation to the e f feetive overburden 
pres sure a '  = y ' z  

eul a ' > ( k  Y e-y )  l Ne y ' 

A high water eement ratio was s e l eeted to produee 
a smooth p i l e  surfaee and thus to reduee the ne
g a t ive skin frietion . Ther e fore , the ratio of the 
horizontal to the verti e a l  s t r e s s  in the fresh 
eonerete k = a 3 l a 1 may be a s s umed to be 1 . 0 .  
As suming further Y e = 2 4  kNim3 , y = 19 kNim3 
and Ne 8 it f o l lows that 

eul a ' > 0 . 0 7  

I n  the und i sturbed eond i tion o f  the e lay the 
value of eul a ' was 0 . 2 3 ,  wh ieh is we l l  above the 
required value of 0 . 0 7 .  However ,  driving eaused 
a eertain d i s turbanee of the laeu s trine elay . 
The relative d i sp l aeement due to driving ( vo l ume 
of the p i l e s  to the volume of the s o i l  within 
the pile grou p )  was about 3 % .  For sueh a value , 
the reduetion in shear s trength eould have 
reaehed SO % ( Orrj e and B roms , 1 9 6 7 ) . Thu s , it 
is very unlikely that neeking eould have damaged 
the p i l e s  taking into further eons ideration the 
faet that the p i l e s  were reinforeed throughout 
the who l e  length . 

A s eeond e r i t i e a l  s ituation to be eons idered 
exi s ted due to the s lope about 3 . 5  m in he ight 
adj aeent to the p i l e s  on the we s t  s ide of the 
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Fig . 3 Re s u 1 t s  o f  s e t t 1 ement measurements for 
a) wing e ,  b) wing A and e) ground sur
faee around the bu i 1ding 

8 1  
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Fig . 4 Sett 1 ements of wing s A and B b e fore 
underp inning of wing A 

b u i 1d ing . From the beg inning this s 1ope had on1y 
a sma 1 1  s a f e ty faetor against a . s 1 ip f a i 1 ur e . 
The shear strength was further redueed due to 
the driving of the e1osed end eas ing s for the 
p i 1 e s . Thus movements o f  the s 1ope were obs e rved , 
and it is like1y that due to the s e  movements 
some o f  the p i l e s  were 1oaded 1 atera1 ly be fore 
the eonerete had s u f f i e i ent1y hardened to with
s tand the aeeompanying forees . 

To aeh ieve the f ina1 ground 1 eve l ( F ig . 2 )  the 
exeavation wa s baek f i l 1 e d . Ã1though t h i s  was done 
in s tages the very 1ow permeab i 1 ity o f  the e 1 ay 
did not a 1 1 ow a suf f ie ient gain in s trength 
within the t ime a 1 l owed (a f ew months ) .  It shou1d 
be mentioned that wing C had no base s 1 ab on the 
wes t  s ide . Further , it was observed that in some 
parts of the bui 1ding with a base s 1 ab the so i 1  
s eparated f rom i t  due to eonso 1 idation s e t t 1 ement . 
Thus it was po s s ib 1 e  for the s o i 1  to f l ow 1atera1-
ly and even f i 1 1  up the spaee b e1ow the base s 1ab . 
Thi s  would o e eur i f  the overburden pre s s ure o 1 
at the 1eve l of the s 1ab ( B roms , 1 9 7 2 )  exeeeds 

o 1 = Ne · eu 
W i th Ne = 5 . 5  and eu = 8 kPa , i . e .  not redueed 
due to d i s turbane e , a l im i ting pres s ure o 1  o f  
4 4  kPa i s  obtained . Th i s  value i s  great1y ex
eeeded by the pres sure of the baekf i 1 1 , wh ieh 
amounts to about 70 kPa . The yielding soi1 wou1d 
have sub j e e ted the pi1es to a latera1 1oad of 
abou t 9 . eu · D  ( D : pi1e d iamet e r )  i . e .  1 8 - 3 6  kN/m ' 
depending on the degree of d i s turbanee ( Broms , 
1 9 6 4 ) . This pres sure must have damaged the p i 1 e s  
by bending or shear a s  i s  quite apparent from 
the reeorded s e t t l ements of wings A and e .  

R EM E D I A L  MEAS U R E S  

I n  f igure 3 a  the s e t t 1 ements of three s e 1 ee ted 
points of wing e are shown . At the end of 1 9 7 1  
a f ter eomp1e t ion o f  the baek f i l 1 iug the measured 
s e t t1ements of point 1 9  reaehed a va1ue of a 1mos t  
4 em , and that of point 1 8  a 1mos t  5 em . A s  point 8 
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F i g . 5 P lan o f  wing A showing deta i l s  of the 
underpinning system 

settled by l em the measured d i f ferenti a l  settle
ment was 3 � 4  em . By that time eraeks had a lready 
developed in the wal l s  of the bui lding and the 
settlement inereased by about 5 mm/week . Remedial 
measures were then s tarted with the parti a l  ex
e avation o f  the baek f i l l ing whieh resulted in a 
sma l l  heaving of the building as shown in f igure 
3 a .  S ub sequently 4 j aeked nondisplaeement under
p i nning p i l e s  were installed from inside the 
bui lding and loaded by a total o f  3 8 0 0  kN . S imi
l arly early in 1 9 7 2  wing A had reaehed a max imum 
s e t t l ement of 6 em ( point 1 6 ) . Figure 4 repre sents 
the t i l t ing of the entire wing A wh ieh occurred 
without any cracks or damage in the building due 
to the very s t i f f  b a s ement and the expans ion 
j o int for wing B .  As the t i l t  came close to a 
value of l / 3 0 0  and the settlements increased 
rapidly the excavat ion of the backf i l l  and the 
underpinning of wing A was cons idered to be 
necessary ( F ig . 5 ) . In the case of wing A i t  was 
not feasible to install the underpinning p i l e s  
ins ide t h e  building . I nstead , l O  add i t ional p i l e s  
were bored a long t h e  outs ide wal l  a t  a d i s tance 
o f  l m .  Two photographic view s  of the unde rpinning 
s y s t em are g iven in f igures 6 and 7 ,  and a s c a l e d  
s e c tion in f igure 8 .  The underpinning p i l e s  were 
founded a t  about the s ame depth as the origina l 
p i l e s  of the building . As any further settlement 
o f  wing A had to be kept to a minimum the under
pinning p i l e s  were loaded by Frey s s inet type 
pressure c e l l s  ( F ig . 9 )  as was the case also in 
wing e .  At a load of 7 5 0  kN the average settle
ment o f  the p i l e s  was 2-3 em . The vo lume of the 
excavated material was 4 3 0  m3 . Outs ide the under
pinning s tructure 1 9 0  m3 of Leca (a l i ght-weight 
materia l )  was baekf i l led , the rest remaining 
hollow .  

F ig . 6 View o f  v1ing A showing underpinning sys tem 

i11tll t 
"'! .. 1 

rig .  7 Detail of the underpinn ing system (wing A )  
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Fig . 8 S ee t ion 2 - 2  of figure 5 showing deta i l s  
of the underpinning sys tem 

F ig .  9 View of an underpinning p i l e  with Freys
sinet type pres sure eel1 (wing A )  

CONTROL MEAS U R EMENTS 

The performanee of the bui lding after the under
pinning has been monitored by s e t t l ement measure
ment s . The result is show� in f igure 3 .  After 
eompletion o f  the underpinning the s e t tlement of 
wing C inereased by about 1 . 4  em ( po ints 18 and 
1 9  in figure 3a) and by about 1 . 0  em for wing A 
( point 1 6 , f igure 3b ) . I n  eontra s t  to thi s , the 
settlement of the ground around the b u i ld i ng has 
inereased by 11 em and has reaehed a total mea
sured va1ue o f  3 1  em ( point 3 8 ,  f i gu re 3 e ) . I n  
the logarithmie time s e a l e  t h e  s e t t l ement eurve 
is a lmost 1 inea r , and i t  may be extrapolated to 
show that an additional 6 em o f  s e t t lements eould 
be expeeted w i thin the next 10 'years . 

The measurements of the pore water pressures in
d ieate that unt i l  1 9 8 0  the pore water pres sure 
dropped by 1 . 7 5  m at a depth o f  1 5  m and by l m 
at a depth of 7 . 5  m .  Based on laboratory eompres
s ion tests this drop eorres ponds to a settlement 
of not more than 6 em as boring l i s  loeated in 
the area where the baek f i l l  has been removed and 
some drop in pore water pres sure oeeurred b e fore 
the f i r s t  reading was taken . 
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Confortation de la Cathéd ra le St Pierre à Genéve 

Underpinning of Saint Peter's Cathedral in Geneva 

CH.  CO MTE 

G. STEN CEK 
lngénieur EPF-SIA Solexperts SA, Dufourstrasse 1 47 - Zurich 
lngénieur EPF-SIA lngénieur Conseil, 8 Chemin Rieu - Genéve 

Rés umé : La cathédrale S t  Pierre à Geneve fait l ' ob j e t  d ' une re s tauration qui s ' accompagne de fouil
les archéologique s . Les sondages de reconna i s s ance ont montré que les fondati ons s ont posées à f aib-
1es profondeurs , sur une s ucce s s i on de te rrains fins quate rnaires de 100 me tres d ' 6pai s s e ur . Une con
fortation au moyen de 3 9 9  mi cro-pieux Ropres s -Tub f i x ,  re liés p ar une d a l le de chai nage , améliore l a  
s tab i li té pendant l e s  excavations e t  à long terme . 

Obje t des travaux 

La c athédrale St Pie rre à Geneve a été érigée 
entre 1 1 5 0  e t  1 2 3 0  environ . 

L ' archi te c ture e s t  typi q ue de la période de 
trans i ti on du s ty le roman au s ty le gothique . 
Le p lan cruci forme e s t  une variante du type 
b énédi c ti n , avec chape l le s  l atérales re c ti li
gnes de tradi t i on cis te rcienne . Les murs 
romans mas s i fs de la ne f s ont percés de pe ti te s  
fenê tre s en p le i n  cintre , alors que les p i liers 
i ntérie urs e t  les voutes à cro i s ée s  d ' ogive s  
forme n t  u n  ensemble gothique aux proportions 
h amonieus e s . 

Les deux tours , p l acées excep tionne l lement sur 
le transept e t  l a  chap e l le au s ud du portai l ,  
s on t  postérieure s ,  du XIVe e t  XVe S re spe ctive
ment .  

L ' é d i f i ce a connu de nombreuses vi c i s s i tude s ,  
l a  p l us importante é t ant l a  démoli tian au XVI IIe S 
du narthex ancien e t  son remplacement p a r  un 
porche monumental , néo- class ique , qui cons t i tue 
à tous points de vue un é l ément d i s tinc t .  

D ' importants travaux d e  res tauration commen
cerent en 1 9 7 6  et comprennent un programme de 
4 ans , de 1 9 7 8  à 1 9 8 2 , pour ce q ui concernent 
l ' i ntérie ur de l a  cathédrale . P armi les 
ob j e cti f s , te ls que r avalement de s f a ç ades , 
dont les grés tendres e t  même les calcai res 
s on t  attaqués , fi gure le remp lacement du s y s teme 
de ch auf fage p l acé s ous le s o l  de la ne f .  Les 
travaux d ' excavation s ' accompagnent de foui l l e s  
archéologiques à l ' intérieur e t  à l ' extérie ur 
de l ' éd i f i ce . L ' importance de ce l l e s - ci n ' a 
fait que croi tre en r ai s on de l ' i ntérêt con
s idérab le de s trouvai l l e s . E l le s  embrassent 
maintenant toute l a  p l ace e t  les rues voi s i ne s . 
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Fig 2 Sondage de reconnai s s an ce géologique 
travers ant la partie s upérieure des dépôts quater
naires et forage incliné d ' aus cultation de la 
maçonne rie . 

Les auteurs ont été chargés , de s le début de s 
travaux , de véri fier le s cond i tions de s tabi
lité lors des d i f férentes phases d ' exécution 
en étroite c o l l aboration ave c l e s  arch i te etes 
A .  Galeras e t  E .  Martin respons ab les de la 
res tauration . Les é tudes étaient p arti euliere
ment d i f f i ei les , eomme e ' es t  s ouvent le eas 
pour d ' anciens édi f i ee s , en r a i s on du manque de 
p l ans et de rensei gneme nts p r é ei s . En p arti eu
lier on ne eonnai s s ai t  ni le s dimensions , ni 
les profondeurs e xaete s , ni l ' état de s mas s i fs 
de fondation . La s upe rstruct.ure i'Vai t faj_ t 
l '  ob j e t  de re levés minutie ux au début du s i e e lel) 
mai s on ne pos sédait p as d ' é léments préeis s ur 
s a  dispos i ti on à l ' ori gine , ni s ur tout sur 
diverses reeons truetions et i n te rventions qui 
modi fiere nt le jeu des foree s . 

On eonstatait q ue le mur nord p ré sentai t un 
hors-p lomb important de 3 2  em e t  q ue le porehe 
avai t été reeons trui t apres avoi r p résenté 
au XVI Ie s de s s igne s évidents de risques d é erou
lement . 2 )  ( Voir Fig l )  

L ' exéeution de foui lles , devant attei ndre 4 à 
5 me tres autour de s fondati ons , me ttait ce lles
ei en dange r .  

Travaux de reeonnai s s anee 

Les travaux de re eonnais an ee fure n t  eonduits 
s imu ltanément ave e dive rs ob j e et i f s . 

D ' une p art i l  s ' agi s s a i t  d ' appréeier l ' état de 
la s trueture e t  de déterminer ave e s u f f i s amment 
de préei s i on l a  réparti t i on des eharge s . 

D ' autre p art i l  f a l l a i t  e x ami ner la qualité e t  
l e s  dime ns i ons d e s  fondations , a i n s i  que les 
earaetér i s tiques du sous - s o l . 

L ' i ns pe etion v i s ue l le de la s upers tructure , le 
eontrôle des dime n s i on s  e t  n i ve aux ont été eom
p létés p ar un re levé photogrammé trique p artiel 
de l ' intrados de s voute s . 

Le poids total de l ' édi fi ee e s t  tres proehe de 
� 6  0 0 0  t e t  i l  en résu lte s ur le s divers é l é 
ments d e  fondation , des eharge s au sol entre 
�O et 5 0  t/m2 , ee q ui ne p ar ai t pas tres é levé . 
Les voutes maçonnées s ur la ne f ,  s on t  en réalité 
de minces voi les tres lége rs , en tuf e a l e ai re , 
ave e par endro i t  une épai s s e ur de moins de 25 em 
I l  en r é s u lte des pous sées hori zontales s i  ré
duites q u ' e l l e s  ne peuven t  en aueun eas exp li 
quer l e  déversement de s murs mas s i f s  extérieurs . 

L ' aus eultation des maçonne ries de fondation e t  
l a  re eonna i s s ance du s ous - s o l  revê taient d e  ee 
fait une importanee partieuliere . 

On a uti l i s é  pour ce la de nomb reux puits e t  
tranchées s uperfi cie l s  p ratiqués à l a  mai n ,  
mais s urtout une s érie de forage s mécaniques . 

* ( 2 6  0 0 0  t métriques 
20 et 50 t/m2 

2 6 0  MN 
2 0 0  et 5 0 0  KN/ m2 ) 
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F i g  3 E xécution de forage dans la maçonne rie 
pour la pose de mi cro-pieux 

19 s ondage s à rotation à d i aman t , i n e l inés , 
dans _ la maçonnerie ont li vré un earottage eon
tinu de ce l le-ci et l a  profondeur exaete du 
n i ve au de fondati on . I l s  ont été ?rolongés de 
2 à 3 m ,  pour donner une reconnai s s ance du s o l  
sous - j acen t .  Dans le périmetre d e  l a  eh ap e l l e  
de s Maeehabées 3 s ondages p lus p rofonds e t  
dans ce lui d e  l a  cathédrale 3 autres sondage s , 
dont l 1 un à SO m de profondeur (Fig 2 ) , ont 
p e rmi s de préciser les eondi tions géologiques e t  
géote chniques , a u  s u j e t  desque l les s ub s i s tait 
à l 1 époque un eertain nombre d 1 équivoques . 

En f ai t ,  l a  cathédrale repose s ur une co l l ine 
é troi te , eonsti tuée p ar pres de 1 0 0  m de forma
t i.ons quate rnai re s  p rovenant des phases de re
tra i t  de s g laciers wurmiens . Au somme t ,  qui 
se trouve 30 m au de s s us du nive au actue l du lae 
de Geneve , on trouve une formation s ab l o-limoneu
se cont.enant que lque s hori zons c a i l louteux 
d 1 épai s s e urs limi tées . Cette zône d 1 une ving
taine de me tre s d 1 épaisseur est s uivie par une 
zône limo- argi leuse , qui passe e l le-même à l a  
zône argi leuse non con s o l idée s u r  pres de S O  m 
d 1 épai s seur , bien connue par les travaux dans 
les Rues Basses . 

Ce n 1 es t  qu 1 à  7 0  m s ous le lae , s o i t  à 1 0 0  m 
s ous l a  eathédrale , que l 1 on atteint une minee 
moraine de fond , garni s s ant les s i l lons d 1 éro
s i on de la molasse grise chattienne . 3 l  
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Le ni veau aetue l de la nappe phréatique se si t ue 
à que lques 7 m au de s s us du l ae .  On a pu s 1 as 
s urer qu 1 i l  se trouvai t au moyen- âge , à l 1 époque 
de la eonstruetion , à une douz aine de metres 
p l u.s h aut . I l e s t  de s eendu par étape s , corre s 
pondant a u  déve loppeme n t  de l 1 agg l omé r at i on , 
e s sentie l lement parce q ue ee lui-ei eoupai t s on 
a l imentation . 4 l 

De leur côté les forages dans l a  maçonne rie de 
fondation ont montré que ce l l e - ci a é té fondée 
à tres f aibles profonde urs , pratiquement au n i 
ve au d u  terrain vie rge d e  l 1 époque p r éh i s torique .  
L e s  mas s i f s  d e  fondat i on , q u i  en atte i gnant pour 
eertains une h auteur de S m é t aient i mportants 
pour les eons tructeurs de l 1 .époque , n 1 ont f ai t 
que traverser divers remb l a i s . Ceux- e i  eon
tiennent d 1 ai l leurs des ve s ti ge s  romai n s  et les 
res tes de 4 cathédr ales s u e ee s s i ves . S l 

Les maçonne ries quant à e ll e s  s ont au moins de 
4 types di s tinets 

a )  11açonnerie cyc lopée nne , formée de boulets 
de nature tre s h étérogene , liés p a r  un 
mortier de ehaux hydrau lique , tre s 
rés i s t ant . 

b )  M açonne rie cyc l opéenne à é l éments 
e s sentiel lement caleaire s , moins 
s oi gnée . 

e )  Maç onne rie en gros moe l lons de mo l as s e , 
de qualité générale bien inférie ure . 

d) Maçonnerie de béton , p laeée lors des 
cons olidations du X I Xe S .  

I l  résultait de cette s i tuati on que l 1 ouverture 
de foui l les arehéologiques tres importantes e t  
l a  création d e  loeaux e n  sous - s o l , pouvaient 
réduire con s i dérab lement la s éeurité de l 1 éd i 
f i ce ·et même provoquer de s désordres ponctue l s  
grave s , dans un ensemb le de h aute valeur h i s to
rique et arti s tique . 

Mais i l  a apparu eneore p lus important aux 
auteurs que la s t abi l i t é  générale a été de tous 
temps insuf f i s ante . Les eondi t i ons géologique s ,  
défavorab les , bien entendu ins oupçonnées de s 
eons tructeurs , son t  à l 1 origine même des dés
ordres graves apparus au eours des s i e e les . 

L e s  r e s t aurateurs pré cédents , qui ne disposaient 
pas de l a  teehnique néee s s ai re , n 1 ont pas re
eonnu l a  vraie nature des d i f f i eultés e t  ont 
app liqué des solutions , conte s tée pour le porche 
au XVI I Ie S ou ine f fi eaee s  par adj onction de s 
eontre forts de la ne f ,  au XIXe S .  

Des f i s s ure s dans les s upe rstructures , en p arti
culier de l a  chape l le des Maeehabée s , mais aus s i  
d ans le s fondati ons d u  eollatéral nord , montrent 
que l 1 i n s t abi l i té s 1 es t  man i f e s tée apres les 
dernieres réfe eti ons , j usque pendant le XXe S .  

D ans l 1 évaluation des s o l l i citations on a tenu 
eompte d 1 un faible degré de s é i smi té de . l a  eu
ve tte genevoi se . On peut mentionner le se1sme 
du 1 7  avr i l  1 9 3 6  ave c une inten s i té l o = V I I  
VI I I  avee épi centre à 2 0  k m  au s ud-oue s t  de 
Geneve . 
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F i g  5 Dispos i tion caractéri s tique des mi cro-
pieux dans un mas s i f  de fondation 

P ri ncipe de l a  confortation 

D ans cette s i tuation les i ngénie urs s on t  arrivés 
à l a  convi ction qu ' i l s e r a i t  i rrespon s ab le d ' abor
der les travaux p ar pe t i tes étape s ,  en improvi
s an t  des cons olidations à chaque appari tion de 
troub le s . I l s ont alors p roposé au Mai tre de 
l '  Oeuvre une confortation préal ab le qui devrai t 
répondre à des impérati fs séve re s .  
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l .  Réal í s e r  au niveau du s o l  un chainage 
e f f i cace des porteurs 

2 .  Ass urer à ce niveau un encas trement 
des porte urs 

3 .  A s s urer le centrage des ch arges 

4 .  Augme nter la sécurité à la rupture 

5 .  Limiter s tri ctement le s nui s ances 

6 .  Eviter toute dégradation du s i te , 
p ar exemple , ch apiteaux gothiques 
e t  restes archéologiques encore 
inconnus 

7 .  Rapidité d ' exécution a s s urant s tri ctement 
le respe ct des d é l ai s  serrés 

Des s i x  technique s  spéci ales étudi ées en détail 
soit pieux forés , pi eux au vérin , terre armée , 
sous oeuvre maçonné , i n j e ctions , pieux ai gui l les , 
micro-pieux à mi se en charge , seule cette der
niere méthode p e rme ttai t de remp l i r  rée l lement 
toutes le s e xi gence s . Au lieu de l a  dal le de 
ch ainage en béton armé envi s agée à l ' origine , 
une cons truction mixte avec poutre lles métal
liques , dalles préfab riquées e t  couche de béton 
spé ci a l ,  a s s ure l a  même fonction en respe ctant 
encore mieux le s i te . 

La solution comporte finalement 3 9 9  mi cro-pieux 
" Ropre s s " de 5 0  t de capaci té , dont l a  fonction 
e s t  de transme ttre une p artie des charges à p lus 
grande p ro fonde ur . L e s  têtes des mL cro-pieux 
dans les mas s i f s de fondati on sont noyées dans 
la d a l le ass urant le chainage d ' un mur e xtérieur 
à l '  autre . 
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F i g  4 C oupe géologique génér a le nord - s ud à travers la Viei l le Vi l le à Geneve , avec sondage s pour 
la cathédrale et dive r s  p roj e t s  
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L e s  mi cro-pieux ont en pri ncipe une 
longueur de 1 1  m e t  sont exécutés 
s e lon une technique tre s étudiée en 
p lusieurs phase s . Dans l a  premiere 
on a exécuté un forage à rotation à 
d i amant à travers l a  maçonne rie . 
Ce forage de � 1 2 0  à l S O  mm ,  sui vant 
les cas , permet de reconnaitre en 
détai l la quali té de la maçonne rie 
à ch aque emplacement et de décider 
au besoin d' une i ntervention spéci ale , 
te l s  une préi n j e cti on ou un soutene
men t  s upp lémentaire si une défail
l an ce locale apparai t .  

E n  général o n  di spos ait d ' une épais-
seur de maçonnerie de S m,  mais dans CONTREFORTS 
que lques cas , e l le était reduite à XIX e s  
moins d e  3 m .  O n  s ce l l e  a lors un 
é l ément de traction tubulai re à 
l '  i ntérieur duque l e s t  posé le mi cro 
pieu proprement di t ,  formé p ar un 
tube métal l ique épai s .  Ce lui-ci e s t  
i n j e c té à s o n  extrémi té dans l e  te r
rain p ar l a  méthode "Tub fi x " J' l avec 
un coul i s  de ciment s ous p re s s i on .  
Apre s une d i z ai ne de j ours on p as se 
à l a  phase s ui vante de mi se en 
charge p ar l a  technique " Ropre s s " 7 )  
te l l e  qu ' e l l� a été mi se au point 
p ar les entreprises du groupe RODIO . 

En prenant appui s ur l a  maçonne rie 
on a chargé les mi cro-pieux p ar p aires 
pour éviter les e f forts excentrique s .  

S ables 
grav iers 

Par qe procédé ch aque mi cro-pieu a été e s s ayé à 
la charge de SO t ,  pour laque lle on ob tient l a  
valeur rée l le des déformations , puis déchargé 
comp létement et fixé finalement à 2S t 8) 
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F i g  6 Principe de l a  con fortati on au moyen de 
mi cro-pieux Ropre s s -Tub fi x  e t  d a l le de chainage 

En p rincipe pour les parties les p lus préoccu
pantes de l ' édi f i ce , l a  ch arge d ' e s s ai repré
sente le 1 0 0  % des e f forts . 

l l i i ! j i � � ! � 

I n te rprétation con forme aux documents du Se rvi ce C antonal de Géologie 
Dr . e s  se G .  Amberger 
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eontrôle et conclus i ons 

Pour maitriser une s ucce s s i on aus s i  comp lexe 
d ' opération on a u ti l i s é  deux sys temes de 
s urve i l l ance . 

Un nive l lement de préci s i on s ui vi par le géo
me tre o f fi ci e l  assurait un contrôle généra l  
d e  l ' édi fice . 

En outre une instrumentation conçue e t  in
s ta l l ée p ar Solexperts , apres cons u ltati on 
avec le Prof E .  Recordon de l ' E cole Poly
technique de L aus anne , comportait de s pendu
les d ans l a  ne f et transep t ,  de s axe s de 
me s ures au niveau du sol e t  dans les comb le s . 
En outre un ce rtain nombre d ' e xtens ome tre s 
"Uni rod " ont é té uti l i s és pour l a  surve i l l an
ce de groupes de mi cro-pi e ux lors du forage , 
de l ' i n j e ction en pre s s ion e t  de la mi se en 
charge . 

Les deux tours ont été s urve i llées spéciale
ment p ar visées optiques . 

L ' ens emb le de ces mes ures ass urées e s se n t i e l 
lement par l e s  collaborateurs du bure au 
Bourquin et S tencek , chargé également de l a  
dire c t i on de s travaux , permet d e  conclure 
qu ' aucun d é s ordre n ' e s t  inte rvenu tout au 
long de s opérations p arfois déli cate s . 

L ' ensemble de l ' édi f i ce a é té s oulevé d ' une 
quantité proche de l mm p ar cumu l de 
toutes les i n f luences . Mais a aucun moment 
ne son t  i ntervenus de s mouvements brusques ou 
vi o lents qui auraient été néfastes à une 
maçonne rie de pie rre f r agi le . 

Lés travaux spéci aux , sondage s , mi cro-pie ux , 
s ce l lement ont é té e xécutés p ar l ' entreprise 
Swi s sboring SA , dont le devi s origina1 a é té 
tenu , performance p articulierement remarqua
ble pour une reprise en sous- oeuvre . 

On peut aj outer que les expe rts préoccupés 
p ar l a  conservation de l ' édi fi ce e t  des tré
s ors archéologiques ont tous apprécié l a  pro
preté , la pré c i s ion et l ' e f fi cacité des métho
de s ,  servies par un personne l compétent . 

I l  res te à louer les dé légués de l ' E g l i se pro
tes t ante de Geneve , p roprié t ai re actue l le de 
l a  cathédrale . L a  Fondation des e le fs de 
St Pie rre sous l ' imp u l s i on de son Président 
M P . eh . George e t  de son conse i l le r  tech
nique , M G .  Friedrich a su faire p reuve de 
l '  ouverture d '  espri t néce s s ai re 2. la mai tri
se d ' une tâche aus s i  inhabi tue l le . E l le a 
cons acré aux travaux invi s i b le s  de cons o l ida
tion un 20 % des travaux de re s t auration de 
l ' édi f i ce chargé de pre s ti ge . 

A la que s t i on : es t - ce le sol ou la maçonnerie 
qui a trahi les constructeur s ?  On a pu répondre 
de f açon irréfutab le , c ' e s t  le s ol , d ' ou l a  
s olution l a  plus e f fi cace e t  l a  p lus respe ctu
euse de l ' éd i f i ce . 

F i g  7 Aspe ct des foui l les archéo logiques avec 
les pi liers et mur sud de la nef 

Référence s : 
l .  t1artin e .  S ai n t  Pie rre - Ancienne 

C athédrale de Geneve 
Ass oci ation pour la Res t auration de St P i erre 
Kündig - Gene ve 1 9 10 

2 .  Bus carlet D .  L a  e athédr a le de Geneve 
De lach aux et N i e s t le , Neuch a te 1  1 9 6 9  

3 .  Amberger G . F .  D r  Géo1ogie d u  C anton d e  Geneve 
Pub 1 . No 8 2 SSMSR 19 7 1  

4 .  B 1onde l L .  Le Déve 1oppement de Ge neve 
à travers les S i e c l e s  
F .  Roth e t  eie , L aus anne 19 46 

5 . Bonne t eh . ehap e 1 1e des Macch abées 
Fond. des e 1e f s  de S t  Pie rre , Geneve 1 9 7 9  

6 .  eomte eh . Techno1ogie des Ti rants 
Fond. K o 1 lbrunner/Rodi o ,  Z ur i ch 1 9 7 6  

7 .  Mascardi e .  I 1  eomportame nto dei Micro-
p a 1 i  s ottoposti a S forzo a s s i a l e  
Fond. K o 1 1brunner/Rodi o ,  Z urich 1 9 7 0  

8 .  B 1 andenier M .  Le Micro-pieu e t s e s  
App 1 i cations 
P ub1. No 99 S SMSR 1 9 7 8  

90 



Swiss Standard for Vibrational Damage to Bui ld ings 

Norme Suisse sur les Dégâts dus aux Vibrations 

J. STUDER 

A. SUESSTR U N K  

Head Soil Dymanics, l nstitute of Foundation Engineering a n d  Soil Mechanics, ETH Zurich, Switzerland 
Professor of Applied Geophysics, University of Berne, Switzerland 

S Y N O P S I S  The new Swi s s  s t'andard SN 6 4 0  3 1 2  " Ef fects of vibrations on s tructure s "  i s  
based b e s ides other considerations on the resu1ts o f  vibration measurements carr ied o u t  in Switzer-
1and s ince the ear1y nineteen sixtie s . The se resu1ts are summarized in a graph i c a 1  representation 
and the basic conéepts under1ying the new s t andard are d i s cu s sed . On the b a s i s  of this inve stigation 
g u ide1 ines cou1d be f ixed , g iving 1 im i ting va1ues which compared to those previo u s 1 y  used in Swi s s  
practice are d i stinct1y higher . I n  contrast t o  other codes a substant i a 1 1y s t ronger weighting o f  
t h e  f r equency content of the vibration h a s  been introdu ced . Further eva1uation showed · th a t  a 
r e 1 iab 1e pred i c t ion of vibration intensity u s ing w e 1 1 - known formu1as is not pos s ib 1 e ,  at 1east 
for the g iven s ituation in Switzer1 and . 

I NTRODUC T I ON 

Parts o f  Switzer 1and are quite dense1y bui 1 t-up , 
and civi1 engineer ing works often cause d i s tur
bances and damage of various kinds to both r e s i 
dent i a 1  a n d  other bui1ding s . One important 
aspect is the e ffect of vibration due to b 1 a s t
ing and pi 1e-driving works ete . Up t i 1 1  recent1y 
there €x i sted no genera11y accepted c r i teria 
taking in to account 1oca1 condi t ions \v i thin 
Switzer1and . 

The Association of Swi s s  H ighway Engineers ( VS S )  
initiated a working group f inanced by the Federa1 
O f fice of Uighways to co11ect and ana1yse as 
many resu1ts o f  measurements carried out s ince 
about 1 9 6 0  on vibrat ions as pos s ib l e . The a im 
was to produce c r i teria for the damaging e f fects 
o f  vibrations on build ings and aids for predict
ing approxirnately the vibrations caused by cer
tain bui1ding works . Herein particu1ar resu1ts 
o f  this investigation are b r i e f l y  pre sented . 

BAS I C  P R I NC I P L E S  

Genera1 aspects 

Vibrations can d i s turb persons , prevent equip
ment from functioning proper1y and even damage 
b u i 1ding s . The corresponding l imit ing values 
can be very far apar t . Humans react very sensi
t i ve 1 y  to vibrations , and 1eve 1 s  o f  vibration 
we 1 1  be 1ow those caus ing damaqe to bui 1dinqs 
may be very troub1 esome . Adm i s s ib l e  intens i t i e s  
o f  vibration for equipment and machines d i f fer 
wide1y according to type . Depending on the 
c ircums tances the expert has to decide what 
h a s  priority - persons , equipment or the bui 1d
ing . The 1 im i t i ng va1ues w i 1 1  be corres ponding1y 
d i f ferent . By considering these three c ategori e s  

9 1  

separate1y an optimum protec tion o f  bui1ding 
and occupants as we1 1  as the economics of the 
cons tructiona1 proce s s  can be g iven due cons i 
deration . 

Consequent1y a c 1ear divis ion of the guide 
values with regard to the obj ect to be protec
ted i s  made in Swi t z e r l and . The s t andard d i s 
c u s sed here i s  o n l y  concerned w i th t h e  protec
tion o f  buildings . The corresponding permis 
s ib l e  leve ls f o r  t h e  protection o f  persons 
against vibrations will b e  pub l i shed short1y 
by the Federal O f f i c e  f o r  the Protection of the 
Environment . Lim i t i ng va1ues for apparatus and 
equ ipment have to be f ixed spec i f i c a l ly by the 
manu facturer or exper t s . At the present time 
these ex i s t  solely in certain requirements for 
military purpo s e s  and equipment instal led in 
a ircra f t . 

The a irn of the S tandard ( Norm SN 6 4 0  3 1 2 )  i s  to 
set guide values be low which l ight darnage to 
bui ldings is improb ab 1e . Light damage i s  under
stood as formation of crack s ,  f a l l ing away o f  
plaster , breakage of w indows not properly f ixed . 
Damage to the b a s i c  support s tructure o f  a 
bui 1ding is exc luded . 

The occurrence of s uch l ight damages does not 
l ead to a reduction of the u s ab i l i ty or commer
cial value o f  a b u i lding . This a im corresponds 
to the h ighly e s t imated concept o f  property 
owner ship in Switzer1and and leads to relative1y 
low 1 imiting valu e s . From the v i ewpoint o f  the 
ove r a l 1  economic bene f i t s  it wou 1d be quite 
rea sonab le to r a i s e  the l im i t ing va1ues and 
accept certain l ig h t  damage s .  For this reason 
the lim i ting values in countries with a l e s s  
deve loped protec t ion o f  private property are 
general ly somewhat h igher . 



C o l l ee tion of data on vibration measurement s 

In the f i r s t  phase o f  the inv e s t i g a t ion the 
available Swiss data for vibration measurement s 
eovering the l a s t  two deeades w a s  eval uated . We 
we re provided with e i ther the orig inal reeordings 
or the eva l uated resu l t s  o f  about 2 0 0  inv e s t iga
tions , involving long - term observations eontain
i ng numerous measurements .  A s  f a r  a s  was pos s ib l e  
t h e  m e a s urement d a t a  w a s  supplemented by other 
information , e . g .  l ayout o f  the deteetor s ,  type 
of eons truetion and eond i tion o f  the strueture , 
souree o f  v ibrat ion (bl a s t ing eharge , d i spos i 
t i o n  o f  explosive s ,  d e l a y  amount o f  eharge , 
performanee of the p i le-driv ing equipment , e te . ) , 
geolog i e a l  and loeal ground eond i t i ons . 

The mea sured value wa s taken uni form l y  through
ou � the investigation to be the total veetor 
of peak p a r t i e l e  ve loeity of the measur ing point . 
For more reeent reeordings t h i s  v a l ue was ob
t a i ned d i reetly from the ins tantaneous values 
o f  three eomponents o f  the veloe i ty veetor . I n  
t h e  e a s e  o f  older inve s t igations i t  w a s  neees
sary sometimes to a s sume that the individual 
max ima o f  the three orthogonal eomponent s eould 
be cons idered , a l though their i n s tant o f  oeeur
renee d i d  not eoineide . 

For the me a s urem ents mainly moving- e o i l  s e i smo
meters were u sed , conneeted to ampl i f ie r s  and 
d i r e e t  reeorders (Ph i l l ip s - O s e i l l o s eript) or UV 
reeorders with an ove r a l l  frequeney range o f  
6 - 150 H z  i n  the e a r l i e r  per iod ( e ir e a  19 7 0 ) , 
and l ater up to 5 0 0  H z . Oeeas ional l y  i n s trumen t s  
w e r e  employed , whieh only reeorded the p e a k  v a 
lue per event , g i ving n o  information regard ing 
frequeney eontent . The vibrat ional freque n e i e s  
were determ i ned approx imately by eount ing t h e  
s inu s o i d a l  o s c i l l a t ions o f  t h e  r a n g e  o f  max imum 
reeponse in the reeord ing . The souree o f  v ibra
t ian was predominantly b l a s ting f o r  exeavat ions 
o f  founda t ions , pipe l i ne s ,  tunne l l ing e t e . 
Gener a l l y , relatively sma l l  eharges ( 0 . 3 - 1 0 . 0  kg ) 
per delay amount were used . In S w i t z e r land 
ehamber b l a s t ing hardl y  ever oeeurs in the neigh
bourhood o f  res iden t i a l  area s . Norma l l y  de l ayed 
deep d r i l l  hole detonations are u s ed in roek 
quarr ie s .  

I t  was soon obs erved that the m a j o r  part o f  the 
data r e l a ted to relat ively weak vibrations , i . e .  
peak par t i e l e  v e l o e i t i e s  < l O  mm / s .  Furthe r , 
only few m e a surements ex i s ted in conneetion with 
proven damag e . Thus the body of data gave some
wha t  l imi ted information about min imum vibration 
intensity leve l s  below whieh no damage r e s u l t s . 
Thus it may be eone luded from the data that for 
most o f  the ob j ee t s  s tronger vibration leve l s  
eould have been permitted . The data ana1y s i s  
w a s  r e s t r i e ted t o  peak par t i c 1e ve 1oe i t i e s  i n  
ex c e s s  o f  3 mm/ s .  The frequeney ana l y s i s  o f  the 
data showed that u s u a 1 l y  the frequeney was in 
the r ange o f  15- 5 0  H z , with an upper l im i t  a t  
about 150 H z  f o r  private dwe l 1 ings a n d  3 0 0  H z  
f o r  faetor i e s , bridge s , ete . O n 1 y  v e r y  o c c a s iona1-
ly vibrational f r equenc i e s  b e l ow 8 - 1 0  H z  were 
reg i s tered , a s  in the ease o f  p i l e  driv ing in 
the v i e i n i ty o f  b u i l d i n g s  founded on soft sedi
ments e . g .  a t  the shore of a 1ake , and in s i l ted
u p  areas . Fig . l eontains the r e l a t iv e l y  few 
data out of the who l e  e o l l ee t ion , for wh i e h  
f a i r l y  r e l i ab l e  i n format ion regarding vibration 
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frequency and b u i l d i ng type e x i s t . A l s o  shown 
are the guide values deeided upon by the work i ng 
group . Of course the s e  l im i t s  are the resu1t o f  
a eomprom i s e . They l i e  s ub s ta n t i a l ly be low thos e  
values proposed b y  t h e  s pe e i a 1  inves tigator , b u t  
s t i l l  we l l  above t h e  v a l u e s  p r ev i o u s l y  u s e d  in 
praet i ee in Switz�rl and . 
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Fig . l Summary o f  meas urement data for whieh 
i t  was po s s ib l e  to d e f i n e  frequency , 
souree of vibration and b u i 1 d ing type . 

Faetors i n f l uenc ing damage oeeurrenee 

The most important f aetors r e l a ting to damages 
are : 

- souree o f  vibrat ions 
- eon s t ru e t iona l type 
- eondi tion o f  b u i lding 
- geolog i c a 1  eond i t io n s  

The s e  4 f aetors are eons idered in t h e  s tandard 
and are d i s eu s s ed separa t e l y  in the fol lowing 
s e e tions . 

Souree o f  vibrations 

The vibrational souree i s  above all due to e i v i l  
e ng i ne e r i ng works s u e h  a s  b l a s t ing , p i l e - dr iving , 
vibro-driving as we l l  as r a i lway and h i g hway 
tra f f ic . 

The vibrationa1 souree determines the f requeney 
content and duration o f  vibration . The r e l a t i 
v e l y  s h o r t  durat ion ( impu 1 s e - type 1oading) o f  
b l a s ting v i b r a t ions d o e s  n o t  l e a d  to a n y  impor
tant res onant e f f e e t s  in b u i ld ing eomponen t s . 
Howeve r , with periodie e x e i ta t ion due to p i l e 
d r iv ing , vibrators a n d  traf f i e  eon s i derab l e  r e 
sonanee e f f e e t  i s  somet ime s p o s s ib l e . 

92 



Th i s  fact is recogni z ed in the Swi s s  S tandard 
by a s s igning lower guide va lues to periodic 
excitation . 

Type of cons truction 

The c l imate , the local l y  he terog_eneous ground 
cond i tions and the high s tandard of l iving led 
in Swi t z e r l and to fairly expens ive , rigid forms 
of construction as compared to those in neigh
bour ing lands . For a long time now in the c i t i e s  
and urban areas wood has not been used exten
s ively as a s tructural element , contrast ing e . g .  
with Scandinav ian and American building practice . 
Thus , a direct adoption of guide lines from other 
countries did not seem to be appropriate . 

Building s con s i s t  of a multitude of parts capab
l e  o f  vibrat ing . H igh amp l i tudes , i . e .  s igni f i 
c a n t  stresses in a structural component only 
arises in the region o f  its eigenfrequency . The 
s i g n i f i cant eigenfrequency of the a s s embled 
s tructural components ( floors , wa l l s , column s )  
usua l l y  falls i n  the range 10 - 60 H z , whereas 
that o f  the complete structure i s  below l O  H z .  
For the vibration frequency spectrum norma l ly 
encountered ( cp .  Fig . l )  re sonanc e e f fects are 
l ikely to be important only in thc case of 
f loors and wal l s . Espec i a l l y  in the case o f  
b l a sting vibration a n  excitation of the funda
menta l frequency of the whole building is very 
improbab le . But for low frequency mach ine vibra
tions and relatively s t i f f  s tructures this case 
may arise . I f  the s tructure as a who le i s  excit
ed its s t i f fne s s  and the ground cond i t ions p l ay 
a d i f ferent rôle than when only individual com
ponents are excited . For t h i s  reason v ibrations 
w i th frequenc ies under 10 Hz are exc luded in 
this s tandard . 

W i th respect to structural components excited 
near the ir resonant frequenc ies of foremos t  
importance a r e  t h e  va lue of the par t i c l e  velo
c i ty and the material damping . This is the 
reason why veloc ity i s  regarded , in prac t i c a l ly 
a l l  criteria of vibrat ional damage , as the de
c i s ive factor . 

The probab i l ity of a strong excitation of a 
structural component w i thin a building is great
est at frequenc ies < 60 H z . For frequencies we l l  
above the eigenfrequencies the se components are 
s t i l l  exc ited but the ampl itudes are sma l l  com
pared to tha� of the source mot ion . The induced 
stresses are thereby approx imately proportional 
to the amp l i tude of the forced v ibration . S ince 
for the s ame particle veloc i ty of the exc i t ing 
vibration the ampl i tude of de formation and thus 
of stress a l so decrea s e s  with increas ing fre
quency higher l im iting values may be s t ipulated 
for frequenc ies higher than about 60 H z . For 
this reason the s tandard makes a subdi v i s ion of 
the guide values at a f requency o f  60 Hz . Re la
tively few observations of damage have been made 
at f requenc i e s  above 60 -100 H z . 

P i le driving equ ipment ( hammer or v ibrator ) work 
predominantly in a f requency range of 10 - 3 0  H z . 
From experience it is a l s o  known that strong 
re sonance e f fe c t s  are quite probable in t h i s  
range . Thu s t h e  standard fixes particularly low 
va lues for this range of frequency . 
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The occurrence of damage due to weak vibrations 
can be conceived as f o l l ow s . As is we l l -known 
in the course of t ime f ine cracks develop in 
every building . They a r i s e  from thermal s t r e s 
s e s , drying out , induced s tructural stresse s , 
settlements ete . Th i s  is particu l a r l y  evident 
in the p l a s terwork , a s  the mate r i a l  can be 
s tres sed locally near to i t s  f a i lure s trength . 
The addi t ional dynamic s t r e s se s , even for very 
weak vibrations , may be enough to cause the 
rupture of the materia l .  Thus the vibration 
causes cracks to develop. prematurely , which 
would probabl y  have oc cured l ater i n  any case . 
A sma l l  increase of ex i s t ing cracks should not 
therefore be regarded as a true damaging ef fect 
o f  the vibrations . 

Depending on the type of construction a b u i lding 
may respond d i f ferently to vibrational e f fe c t s . 
Th i s  fact is recogni z ed in the standard by con
s ider ing 4 construct ional types ( cp .  Tab le I I I ) , 
which commonly occur in Swi t z e r l and . Unfortuna
tely no accurate s t a t i s t i c s  ex i s t  about the 
d i s t r ibution o f  these building type s .  However ,  
some information could be obtained from the 
bui lding fire insuranc e s , which are obl igatory 
in many parts o f  Swi t z e r l and . In Tab le I the 
d i s tribution o f  the se bui lding types in rura l , 
semi-urban and urban areas is shown for Canton 
Zug ,  which may be considered in this respect 
to be representative for the whol e  of Switzer
land . 

S tructural type I I I , wooden s tructures as we l l  
as groups I + I I  may b e  derived directly f rom 
the s t a t i s t ic s . The percentage for I was e s t i 
mated on t h e  b a s i s  o f  t h e  year of construct ion . 
The d i f ferences between rura l , s emi-urban and 
urban condi tions is shown clearly in the tab l e . 
Bui lding type s I I  and I I I  genera l ly predominate 
in a l l  areas , whereby type I I  is more wide s pread 
in urban and semi-urban areas . 

Cond i t ion of build ing 

The cond i t ion of a b u i lding has a big inf luence 
on its susceptib i l i ty to deve loping cracks due 
to vibration . E spec i a l ly in thc case of recently 
renovated bui ldings the old cracks become 
quickly v i s ib le again and t h i s  proc e s s  can be 
acce lerated by vibrat iona l e f fect s . Therefore , 
for freshly renovated b u i ldings and bui ldings 
in a poor cond i t ion a reduct ion o f  the l imiting 
values is nec e s s ary . From experience i t  is known 
that such bui ldings have e f fectively a reduced 
s t i ffness and thus in the s tandard they are put 
in the next lower category . 

Geologi c a l  condi t ions 

Geolog i c a l  and local ground condi tions have a 
two fold i n fluence on damage occurrenc e . The sub
s o i l  between the vibrational source and the ob
j ec t  changes the f requency content , e . g .  h igh 
frequenc i e s  are rapidly f i l tered out in loose , 
soft so i l s . Thus the s o i l  proper t i e s  are imp l i 
c i t l y  contained in t h e  vibrat ional characterist
i c s  o f  the mot ion at the foundation of the build
ing . The f lex ib i l ity of the ground can greatly 
i n f luence the fundamental frequency of the soil
s tructure sys tem . Higher eigenfrequencies a s 
soc iated w i th t h e  response of individual com
ponents are l e s s  af fected . 
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TABLE I D i s tr ibution of structural types in Canton Zug 

S tructural types according to Tab l e  I I I  

Area Building s  I & I I  I I I  
estima te d 

I I I  Wooden S tructures 
To t al % Nurnber % % % Numbe r  & Number % 

rural 
community 6 5 0 2  1 0 0  2 2 0 8  3 4  2 3 2  3 8 1 1  5 9  4 8 3  7 
s emi-urban 4 7 4 1  community 1 0 0  2 5 4 4  5 4  3 5 1  1 8 8 2  4 0  3 1 5  6 

ur b an 
communi ty 3 0 8 4  1 0 0  2 1 4  7 7 0  2 6 8  8 2 5  2 7  1 1 2  3 
Zug 

Canton 1 4 3 2 7  1 0 0  6 8 9 9  4 8  to t a l  2 4 6  6 5 1 8  4 6  9 1 0  6 

TAB LE I I Approx irnate distr ibution of soil types in the Jura , Mitte l l and and Alps 

Geolog i c a l  Condi t ions E s t imated d i s tr ibution 

Jura 

so f t sediments l O  % ( lacustrine , ete . )  

compac t  moraine o r 3 5  % gravel 
( only smal l  

occurrence o f 
moraine ) 

s t i f f  s o i l s  an d 5 0  % bedrock 

Compared to other European countries ground con
d i t ions in Switzerland ( es p . in the Mittel l and 
where the bulk of the population l i ve s )  are 
f a vourab le for the support o f  s tr�ctur e s , con
s i st i ng mainly of compact moraine and river 
gravel outwash . Table II surnmari z e s  typical s o i l  
conditions . This information is based on a 
rough e st imate in per cent of actual and pos
s ib l e  building land . Th i s  quantity , however , 
i s  not e a s i l y  def inab l e , s ince e . g .  in the 
Alpine regions large areas must be c a tegori zed 
as unsu itable for building purpo s e s . It is evi
dent that good bearing soils predominate . 

The evaluation of the vibration data d i d  not 
l ead to the recognition o f  any spec i f ic depen
dences on soil conditions , at l e a s t  not suf
f i c iently to be cons idered in the s tandard . 
The actual geolog i ca l  and s o i l  condi tions are 
in any case not so easy to j udge for a parti
cular ob j ec t . Therefore , soil cond i t ions are 
not handled expl i c i t ly in the s tandard . I n  part 
they are included in the frequency spectrurn o f  
t h e  measured vibrations . By omitting t h i s  para
meter the l im i ting values could b e  presented 
in a s impl er manner . 

a s  % of b u i lcl.ing zones ( ex is ting or pos s ib l e )  i n  

Mittel land Alpine Regions 

lO - 2 0  % 5 % 

6 0  - 7 0  % 3 5  % 

2 0  - 3 0  % 6 0  % 

THE SW I S S STANDARD ( NO R M  SN 640 312) 
The guidelines contain criteria and l im i ti ng 
values to protect b u i lding s  from damage caused 
by vibrations as wel l  a s  recommenda tions for 
carrying out vibration measurements and the 
detection o f  damage . 

The dec i s ive parameter for es timating the 
l ike lyhood o f  damage due to vibrations is the 
peak par t i c l e  velocity (max imum value o f  total 
vecto r )  . The guide values o f  veloc i ty are g iven 
in mm/s and a ssurned to b e  measured on the founda· 
t ion of the building . I f ,  in higher f loors , 
s tronger vibrations occur in individual s truc
tural components , these mus t be g iven spec i a l  
cons ideration . I n  Tab l e  I I I  be low t h e  4 s t ruc
tural types are d i s t ingui shed . 

For vibrations act ing over a period of years 
( traf f ic , machines in continual use) damage may 
arise even i f  the corresponding guide values are 
not exceeded . I n  thi s  case e speci a l ly o ld e r  
buildings are to b e  placed in t h e  next lower 
c ategory . Occas ional exceedance o f  the guide 
values by an amount o f  3 0 - 5 0  % only increases 
s l ightly the probab i l ity o f  damage . For peak 
par t i c le veloc i t i e s  twice a s  high a s  the g iven 
g uide values damage i s  to be expected . 
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TAB LE J J J S t"ructural Types 

S tructural 
Type 

I Reinforced concrete an d s teel con-
s truction (without plaster) s ue h as 
industrial an d commerci a l  building s ;  
retaining wal l s , br idges , towe r s , 
above-ground pipelines . Underground 
s tructures li ke caverns , tunne l s , 
galleries with or without concrete 
l ining . 

I I  Bui ld ing with foundation wa l l s  an d 
f loors in concrete with wal l s  i n  m a -
sonry ( b rickwork , s tonework ) o r con-
crete . Retaining wal l s  OÉ ashlar 
construction . Underground structures 
li ke caverns , tunne ls an d galleries 
with masonry l in i ng . P ipelines buried 
in so f t ground ( so il ) . 

I I I  Bui ldings with foundations and base-
m en t f loors o f concrete construction , 
with wooden beilln construction in 
upper f loors , brickwork wal l s . 

IV Bui ld ings which ar e espec i a l l y  sensi-
tive or worthy o f protect ion . 

P R E D I CT J O N  OF V J B R A T J ON S  D U E  TO B LAST J NG 

I t  would be desirable to be able to predi c t  
vibrations o n  the bas i s  o f  empir i c a l  formu l ae . 
I t  was p lanned to incorporate such relation
ships in the s tandard . Thus the whole body of 
data was analysed with the intent ion o f  pro
duc ing rel iable predi ction formulae , i f  
pos s ib l e . 

However ,  the scatter in the data for a l l  the 
d i f f e rent sources o f  vibration was much greater 
than expected . We shall il lustrate this result 
in the case o f  b l a s t ing vibration results . In 
certain c a s e s  the data can be wel l  repres ented 
by the well-known relation : 

v = c • Qa • Rb 

in which v i s the peak parti c l e  velocity 
e i s a constant 
Q i s the charge per delay 
R i s the d i stance f rom the b l a s ting 

source to detector 
a ,  b are cons tants 

The mo s t  frequently used values for the expo
nents a and b are : 

1 / 3  < a < 1 / 2  - 2  < b < - 1  

whereby b i s  dependent upon R .  

i s  shown i n  F ig . 2 ( reduced to an equiva
lent charge of Q = l kg per delay a s suming 
a = 1 / 3 )  obtained from b l a s ting in compact rock 
( mo l a s s e  and l imes tone ) . All data comes f rom 

measurements on the foundations o f  buildings , 
which were pract i c a l l y  at bedrock leve l . Thus 
cond it ions were fairly uniform . Neverth e l e s s  
t h e  s c a t t e r  i s  c learly too g r e a t  to permit a 
useful pred i c tion formula to be developed . 

TABLE J V  Guide values 

S tructural Source o f Frequency Guide 
Type Vibration Values 

M : machines , traf- (Hz) v : value 
fic , construc-

max 

tional equipm . 
of total 

S : blasting 
velocity 

vector mm/s 

M l O  . .  3 0  1 2  

I 3 0  . .  6 0  1 2  . .  1 8 *  

s lO . .  6 0  3 0  

6 0  . .  9 0  3 0  . .  4 0 * * 

M l O  . .  3 0  8 

I I  3 0  . .  6 0  8 . .  1 2 *  

s l O  . .  6 0  1 8  

6 0  . .  9 0  1 8  . .  2 5 * *  

M lO . .  3 0  5 

3 0  . .  6 0  s . . .  8 *  

I I I  s 1 0  . .  6 0  1 2  

6 0  . .  9 0  1 2  . .  1 8 * *  

M l O  . .  3 0  3 

IV 30 . .  60 3 . . .  5 *  

s l O  . .  6 0  8 

6 0  . .  9 0  8 . .  1 2 * *  

Remarks : 
* 

* *  

The lower va l ue app l i e s  a t  3 0  H z , the upper 
one at 60 H z . For intermediate frequencies 
interpol ation i s  nec e s s ary . 
The lower v alue app l i e s  at 6 0  H z ,  the upper 
one a t  9 0  H z . For intermediate frequenci e s  
interpola t ion i s  nec e s s ary . 

F i g . 3 a , b  presents the results of a detai led inve
s tigation invo lving a roof gal l e ry being dr iven 
in uniform ,  relatively b r i t t le g ne i s s  of good 
qua l i ty . During the complete excavation proc e s s  
t h e  same d r i l l ing a n d  d i spo s i t ion o f  explosive 
charges was used prac t i c a l ly a l l  the time . The 
charge per delay was 1 - 2  kg (Altorfit & Volumex ) . 
I t  is evident from Fig . 3 tha t ,  a l though data 
for a s i ng l e  measur ing s ta t ion f i t s  the above 
relationship quite we l l ,  here again the analy-
s i s  of the data from a l l  s tations reveals that 
the data exhi b i t s  a very con s iderabl e  scatter 
in spite o f  the homogeneous cond i tions . The 
conclus ion i s  that the various pub l i shed for
mulae and tab l e s  ( re l ationship betweeri charge , 
d i s tance from source and vibration intens ity)  
for excavation b la s t i ng with relatively smal l  
charges are not r e l iab l e  for prediction pur
pos e s , at l e a s t  for Swi s s  conditions . For t h i s  
reason i t  was dec ided n o t  to introduce s u c h  
formu lae i n t o  the s tandard . R e l i a b l e  predi c t ion 
information may thus be obtained only from pre
l iminary tests . 
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E X E CU T I ON OF V I B R AT I ON M E A S U R M ENTS 

To guarantee a s a t i s f ac tory determina t ion of 
peak parti c l e  velocities the s tandard lays down 
the minimum requirements for measuring and re
g i s tration equipment and the arrangement of 
mea sur ing s t a tions . The normal equipment per 
station ( one mea suring point) con s i s t s  today 
in Swi t z e r land o f  a 3 -component s e i smometer 
(moving-coil type with natural f r equency of 

about 6 H z )  and a smal l  UV-recorder wh ich is 
as semb led with a s imple amp l i f ier , and often 
comb ined with an analogue computer to f ind the 
total vector , whose output is registered on a 
separate track . For ex tens ive investigat ions 
the same type of equipment i s  used with l arger 
reg i s tra t ion devices . 
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Fluage des Formations Arg ileuses Alpi nes 

Creep in Alpine Clayey Formations 

M . DYSLI Chef de Section, Ecole Polytechnique, Fédérale de Lausanne ISRF, - Laboratoire de Mécanique des Sols, 
Département de Genie Civil 

E. RECO R D O N  Professeur d e  Mécanique des Sols, Ecole Polytechnique, Fédérale d e  Lausanne ISRF, - Laboratoire de 

Mécanique des Sols, Département de Genie Civil 

R E S UM E  L ' étude de g l i s s ements de terrain dans les formations argi leus es des Préalpes et du P la teau 
s u i s s e  a montré que , dans un mouvement gravi f ique , les sols arg i leux devaient être cons i dérés comme 
un s o l ide ou un liquide visqueux p lutôt que comme un s o l ide rigide - pa r f a i tement plastiqu e .  Les l o i s  
des matériaux proposées j usqu ' à  auj ourd ' hui ne conviennent cependant p a s  à ces écoulements visqueux . 
Les auteurs tentent d ' exp l iquer cette différenc e et expos ent les premiers résultats d ' es s a i.s réa
l i s és notamment avec un nouvel appa r e i l  de c i s a i l lement rotati f .  

I NTRODUCT J ON 

L ' instabi l i té des formations des Préalpes et du 
P l ateau s u i s s e  se manifeste par de l ents mouve
ments dont la c inématique n ' a  que peu de chose 
à vo ir avec c e l l e  découlant de la théorie c las
s ique de l a  stab i l ité d ' une pente . Un sol argi
leux parai t s e  comporter beaucoup plus comme un 
l iquide vi squeux que comme un matériau rig ide -
parfai tement plastique , base de la théorie c l a s 
s ique . 
Ces mouvements sont l ents , mai s  cependant l a  
c a u s e  d e  dégâts importants aux immeubles et 
vo ies de communi cation·, car ils s e  produisent 
sur Í a  plupart des pentes des Alpes , Préalpes 
e t  du P lateau sui s s e . 
Les moyens confortati fs u t i l i s é s  pour réduire 
leur impor tance découlent le plus souvent d ' ana
lyses rigides - par f a i tement p l a s t iques ( le syn
drome du cercle ! ) et sont ainsi parfoi s mal 
adaptés à ralentir l ' écoulement d ' une pente v i s 
queus e .  
C e tte breve communica tion décrit e t  commente 
tout d ' abord trois " g l i s sements visqueux " typi 
ques , rappel l e  que lques lois de maté r i aux v i s 
queux déj à proposées e t  les compare a v e c  la réa
l i té observée s ur ces trois g l i s s ements typi
ques e t  avec les premiers résultats d ' e s s a i s  en
trepri s  en laboratoire au moyen d ' un nouve l ap
parei l de c i s ai l lement rot at i f . 

E T U D E S  DE CAS 

G l i s s ement du Bois Carrien ( Fig . l à 4 )  

C e  g l i s s ement est s itué dans l a  banli eue de Ge
nêve sur la rive gauche du Rhône . Il se déve
loppe dans des formations mora iniques würmiennes 
reposant sur des cail loutis de retrait würmien 
ou r i s s i en de grande ré s i s tance mé canique . Dans 
les formations morai niques supérieure s , la pré
s ence et l a  géomé t r i e  de lent i l les d ' arg i l e  in
tra-mora inique légerement s urcons o lidée et de 
faible résis tance rés idue l l e  au c i s ai l l ement 
prédi spos a i t  ces terrains de l a  rive gauche du 
Rhône à un déséqui l ibre par rupture progre s s ive . 
Ce phénomene progres s i f  et três lent a été amor
cé , il y a plus i eurs m i l l i ers d ' années , par 
l ' éros ion natur e l l e  qui a approfondi le va l lon 
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du Rhône et détruit a i ns i la butée retenant l e s  
terrains d u  vers ant actue l l ement en g l i s s ement . 
Le phénomene de rupture progres s ive se pour s u i t  
auj ourd ' hui dans la partie s upérieure d u  g l i s s e 
ment , alors que l e s  z ones au-de s s ous se dépl a
cent vers l ' aval par f luage des lenti l les d ' ar 
g i l e  intra-morainique . 

F i g . l G l i s s ement du Bois Carrien - S ituation 

C e  g l i s s ement a é té découvert lors de l a  cons
truction en 1 9 6 2  du remb lai s ous l a  route vi s i 
b l e  e n  bas à ga�che d e  l a  f igure l .  C e  rembl a i  
fut l a  c a u s e  de mouvements t r e s  importants d e  
l a  pente pouvant atteindre un me tre/an ; i l s  n e  
furent cependant pas , à cette époque , exactement 
mesuré s . La v i tes s e  décrut a s s e z  rapidement et 
la route pu être achevée . Un drainage s uper f i 
c i e l  de l a  partie E s t  fut aus s i  exécuté à cette 
époque . La mesure pré c i s e  des déplacements ne 
débuta qu ' en 1 9 6 5  avec un rés eau· de polygones . 
En 1 9 7 2 , un puits pendu le ( F l 2 )  et des tub es c li 
nomé triques vinrent comp léter ce rés eau , notam
ment ceux dénommés F l 3  e t F l 5  s ur les f ig . l + 2 .  



2 

Auj ourd ' hui , l ' effet de la débâcle de 1 9 6 2  ne 
se f a it , depuis longtemps , plus sentir et l e  
f luage de l a  pente s ous l a  n i c h e  d ' arrachement 
e s t  à nouveau en régime permanent . Ce f luage a 
l ieu dans la couche d ' argi le intra-mora inique , 
et probablement sur toute son épa i s s eur ( 2  à 3 
me tres ) ;  ceci sauf au p i ed du g l i s s ement ou , 
c omme le montre la f igure 4 ( F l5 ) , l ' épa i s s eur 
en f luage est plus f a i b l e  que l ' épais seur de la 
couche , ce qui s ' expl ique par des variations 
des caractéristiques géotechniques que l a  f i 
gure 2 ne peut repré senter . 

ARGILE 
INTRA-MORAINIQUE 

MORAINE 
WURMIENNE 

o 

Fig . 2 

Fig . 3 

� o 
.......... 
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Fig . 4 
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G l i s s ement du Bois Carrien - Coupe sur 
c l inomê tres Fl3 et F l 5  

G l i s s ernent d u  Boi s  Carrien - Vitesse 
et pluvios i té 
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F15 F 13 

'frl7 - 1980 

G l i s s ement du Bois Carrien -
C l inométrie 

Les caracté r i s tiques géotechniques de cette cou
che d ' arg i l e  intra-morainique font l ' ob j e t  de la 
derniere l igne du tableau l .  On y remarque notam
ment que l ' ang l e  de frottement rés iduel �R ' e s t  
approximativement égal à l a  pente . 
L ' a l lure des mouvements actuels e s t  i l lustrée 
par les f igures 3 e t  4 .  La f igure 3 dé crit les 
mouvements enreg istrés au moyen d ' un pendu l e  in
versé p l acé dans l e  pui t s  F l 2 ; on y constate que 
l a  vitesse du mouvement est qua s i  a l é a toi r e ,  
quoique u n  peu l i é e  à l a  pluvios i té . 

G l i s s ement de V i l l arbeney ( Fig . 5 et 6 )  

Le g l i s sement de V i l l arbeney e s t  s i tué sur l e  
vers ant N - O  d e s  P ré a lpes fr ibourgeo i s es . I l  s e  
développe s u r  des pentes recouvertes d e  forêts 
et de pâturages e t  n ' a  pas ainsi de conséquences 
économiques importantes . Il est étudié surtout 
pour des raisons s c i en t i f iques , car il est typi
que par s a  nature et exceptionnel par sa v i t e s s e  
é levée . 
A V i l l arbeney , on ne peut plus vra iment parler 
de glis s ement , car les mouvements ne sont plus 
l a  conséquence d ' une rupture d ' équ i l ibre sous la 
surface du s o l . Les matériaux en mouvement pro
viennent de l ' éros ion e t  de ruptures locales 
d ' équ i l ibre dans les f a l a i s e s  surmontant l e  
g l i s sement . Ces f a l a i s es sont cons t i tuées p a r  
d e s  marne s oxfordiennes surmontées p a r  des cal
caires marneux du Malm ; e l les ne sont pas repré
sentées sur la f igure 5 .  

[m. an-� 

� � > 2  
! < l 0.2-2 
� < 0 2 r== . 

1978-1980 

O 100 200 300 m lmn k1Q f?Wfj//4 

... z 

Fig . 5 G l i s s ement de V i l larbeney -
S ituation 
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Les matér i aux produits par cette érosion et ces 
g l i s s ements locaux sont tres argileux e t  s e  com
portent au-des sous comme une pâte visqueuse qui 
s ' écoule dans le ravin étroit du haut de l a  f i 
gure 5 1  pour venir s e  répandre s u r  l e s  pentes 
dominant la route cantonal e . Tout en s ' écoulant1 
une l angue d ' arg i l e  v isqueuse s e  consolide sous 
son propre poids et s a  vis cos i té augmente petit 
à petit 1 ce qui tend à ralentir s a  vites s e . Une 
autre langue peut alors s ' écou ler par-dessus . 
S i  les matériaux la cons t ituant sont moins vis
queux de par leur consti tution minéralogique ou 
leur degré de conso l i da tion que ceux de l a  lan
gue inféri eure 1 l a  nouve l l e  l angue peut dépa s 
s er l ' anci en front . 
Toute la mas s e  g l i s sée est cons ti tuée a i n s i  par 
des l angues d ' écoulement visqueux 1 de l argeur 
variab l e 1  se superposant les unes aux autres . 
Ce g l i s sement est équipé d ' un rés eau de points 
topographiques obs ervés par polygonation et tri
ang u l a tion 1 par des tubes c linomé triques placés 
dans quatre forages et par des c e l lu l e s  de me
sure de la press ion inter s t i t i e l l e  p l acées à 
d i f f é rents endroits et à d i fférentes profon
deurs . 
Les principales caractéristiques des sols en 
mouvement font r ob j et des tro i s  premieres l i 
gnes du tableau l .  O n  y remarque notamment que 
l ' angl e  de frottement rés iduel est touj ours 
beaucoup plus é l evé que la pente . 
Le mode et les vitesses du mouvement sont i l lu s 
t r é s  p a r  l a  figure 6 .  E l l e  montre q u e  dans le 
ravin supéri eur ( F O ) 1 l ' épa i s s eur de la mas se 
en fluage est de quelque 7 mê tres et s a  vitesse 
s uperf i c i e l l e  d ' environ 3 metres /an . Seules deux 
mesures ont pu être réal i sées dans c e  tube 1 car 
sa forte courbure n ' a  pas permi s de des cendre 
l e  c l i nomê tre une tro i s iême foi s ; les mouvements 
super f ic i e l s  à cet endroi t  sont cependant ob
servés régu l i erement par deux polygones de 
points de mesure . Au forage F l 1  le f luage ne s e  
produit p l u s  que dans une couche de que lques mê 
tres d ' épa i s s eur s ituée à environ 1 5  metres de 
profondeur . Avant l ' exécution du forage Fl et 
l a  pose du tube c l inomé trique 1 des vitesses su
perf i c i e l les d ' environ un me tre/an avaient été 
mesurées à cet endroi t .  Quant à la langue termi
nale ( F 3 i 1 e l l e  f lue sur toute son épa i s seur à 
une vi t e s s e  de quelque 0 1 2  mê tre/an . Un point 
topographique p l acé au-dessus de ce c l inomêtre 
a accusé un déplacement de 23 mêtres en 54 ans . 

P d w ( 4 )  WL 

l t · m- 3 J l %  J l %  J 

VILLARBENEY F O  ( l )  l .  54 ± o  . 10 30 . 1  ± 6 . 0 40 . 8  ± 2 . 2  

VILLARBENEY F l ( 2 )  1 . 46 ± 0 . 10 3 1 . 1 ± 10 . 1  46 . 2  ± 1 . 1  

VILLARBENEY F 3  ( l )  1 . 09 ± o . 30 6 5 . 0  ± 3 5 . 0  4 8 . 9  ± 15 . 0  

BOIS CARRIEN ( 3 )  l .  66 ± o . 06 2 5 . 1  ± 3 . 0 4 9 . 4  ± 8 . 4  

( l ) To u te la mas s e  en f l uage ( 2 )  De 1 5  à 1 8  
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F i g . 6 G l i s s ement de Vi l l arbeney - C l i nomé trie 

G l i s s ement des Luges ( Fig . 7 )  

Le g l i s sement des Luges e s t  un des g l i s s ements 
les plus célêbres de S ui s s e 1  car il coupe tro i s  
voies d e  communicat ion importantes . S u r  l a  s i 
tuation d e  l a  f igure 7 n ' es t  repré sentée que l a  
par t i e  inférieure de c e  mouvement grav i f ique ; 
cette fi gure e s t  tirée d ' une description de ce 
g l i s s ement par Bers ier 1 B l anc e t  Weidmann ( 19 7 5 ). 

I p < 2 11 ( 4 )  > 0 . 5  mm <!> '  <l> R l B 
l %  J [ % J  l %  J [ O ]  [O )  [ O )  

22 . 6  ± 2 . 2  20 . 5  ± 4 . 0  42 . 5  ± 7 . 5  - 24 13 

2 3 . 3  ± 5 . 6  26 . 0  ± 8 . 0  2 5 . 0  ± 1 2 . 0  22 . 4  22 14 

24 . 4  ± 7 . 6  20 . 5  ± 7 . 4  4 5 . 0  ± 20 . 0  - - 12 

27 . 9  ± 6 . 1  4 2 . 0 ± 14 . 0  10 . 0  ± 2 . 0  18 ± 4 11 ± l  12 

m de profondeur B = P ente du g l i s s ement 
( 3 )  Arg i l e  intra-morainique ( 4 )  S u r  l a  fract ion o - o .  5 mm 

Tableau l Bois Carrien et Vi l l arbeney - Caractér i s t iques géotechniques 

99 3 



4 

La partie supérieure dénorrunée " G l i s s ement de l a  
Cornal l e "  a l imente l e  s ec teur des Luges avec un 
matériau argi leux provenant de l ' éboulement con
tinu d ' une f a l a i s e  de Mol a s s e  marno-gréseuse 
( probablement Stampien supérieur ) . Dans l e  sec

teur de l a  Corna l l e ,  ce matériau a les caracté
r i s tiques moyennes suivantes : 2 3 %  de sable et 
gravi e r ,  4 4 %  de l iman et 3 3 %  d · argi l e ; la frac
tion argileuse (< 2 � )  est compos é e . de 1 0 - 3 0 %  
d e  kao l inite , d e  1 5 - 4 0 %  d e  chlorite , d e  4 0 - 4 5 %  
d ' i l l ite e t  d e  5 - 1 5 %  de montmoril lonite . Dans 
l e  sec teur i nférieur des Luges , l ' épa i s s eur de 
la mas s e  en fluage var i e  de 5 à 1 5  me tres et s a  
pente moyenne est d e  1 8  degré s . 

� 
......... 20 
(/) l-z 
w 
� 
� 10 
<{ ...J o.. 
w o 

F i g . 7 

100 m 1....-l......J 

DRAINAGES 

1850 1900 1950 
G l i s s ement des Luges - S i tuat ion e t  
déplacements dans le temps 

Nous avons vou lu c i ter ce g l i s s ement car les 
p lans cadast raux tres pré c i s  de cette zone de 
vignoble ont permis d ' e s t imer les mouvements en 
d i f férents points depuis 1 8 3 0 . La f igure 7 mon
tre que la v i t e s s e  de ces mouvements a tout 
d ' abord tendance à augmenter avec l e  temps , pu i s  
qu ' e l l e  est r a l entie de façon s ig n i f i cative par 
les trois séries de travaux de drainage exécutés 
depuis 1 9 2 0 . Dans les environs du point 2 de la 
f igure 7 ,  aprês l ' exécuti on , en 1 9 2 0 ,  des pre
miers travaux de drainage , l ' accélération du 
mouvement provi ent tres certainement de l a  des
truction progres sive des drainages . 

LO I S  D E S  MATE R I AUX 

Lais proposées et réa l i té 

Les l a i s  du matér iau c l a s s iques de la mécanique 
des s o l s  ne consi derent pas l e  sol corrune un ma
tériau visqueux ; cependant , en 1 93 1 ,  Terzaghi 
tenta i t  dé j à  cette approche . 
Ensui te , de nombreux auteurs étudierent , par des 
e s s a i s  en l aboratoire et théoriquement , l e  sol 
corrune un sol ide ( dé formations finies pour un 
temps i n f i ni ) ou un l iquide ( dé formati ons infi
nies pour un temps inf ini ) vi squeux . C i tons par 
exempl e :  H a e f e l i  ( 1 9 5 3 ) , S ingh e t  Mitchell 
( 1 9 6 8 ) , Bis hop et Lovenbury ( 1 9 6 9 ) , Shibata et 

Karube ( 1 9 6 9 ) , Yen ( 1 9 6 9 ) , Biarez e t  Boucek 
( 1 9 7 3 ) , Ter-Stepanian ( 1 9 7 5 ) . 

I l  n ' es t  pas pos s ib l e  i c i  de faire l a  s ynth e s e  
de c e s  recherches , m a i s  nous pouvons rapidement 
énumérer leur principaux enseignements : 

- La l imite de f luage ou l imite de mob i l i s ation, 
soit la l imite entre l ' état s o l ide et l ' état 
liquide , n ' es t .pas égale à l a  r é s i s tance r é s i 
duel l e  d u  s o l , s au f  peut-être pour les s o l s  
surconso l idés o u  l e  domaine l iquide comp r i s  
entre l a  r é s i stance résidue l l e  et l a  l im i te 
de f luage e s t  três étro i t .  Les model e s , à pre
miere vue tres p l a i sant s , du type B i ngham , 
avec une l imite de fluag e égale à la r é s i s 
tance rés idue l l e  d u  sol ( Yen , 1 9 6 9 ) , ne s ont 
donc pas généralement appl i cables . 

- En-dessous de la l imite de mob i l i s ation , cer
tains essais ont montré que , pour un tenseur 
cons tant avec l e  temps , l a  déformation est 
approximativement linéaire en fonction du lo
gari thme du temps , c e c i  aus s i  b i en pour l a  dé
formation volumétrique que pour l a  d i s torsion . 
D ' autres e s s a i s  ont eux montré que c ' était 
plutôt le logari thme de l a  vitesse de déforma
tion qui est une fonct ion l inéaire du loga
r i thme du temps e t  que l a  constante i n i t i a l e  
de cette fonction est propo� tionnel l e  au ten
s eur des contraintes ( log €: = Cl + C 2  · log t 
avec Cl = f ( tens eur contraintes ) ,  C 2  = cons 
tante ) . 

- La détermi nation de la l im i te de mob i l i sation 
s ' es t  f a i te avec des conditions de déformation 
tres variées : tors ion s imp l e ,  tors ion t r i 
axial e , compres s ion s imp l e , compre s s ion t r i 
axial e ,  c i s a i l l ement d i r ect , e te . , et des d e 
g r é s  d e  consol idation , de remani ement e t  d e s  
cond itions de drainage tout aus s i  variées ; l a  
synth e s e  des résultats obtenus e s t  ainsi ha
sardeus e .  En outre , il e s t  d i f f i c i l e  de d i r e  
s i  c e t t e  l imite est l a  même pour tous les ten
seurs et chemins de contrainte . A notre avi s , 
c e la n ' es t  pas le cas . 

- Au-dessus de la l im i te de f luage , soit dans 
l ' état l iquid e ,  l a  plupart des essais démon
tre une accéléra t ion tres rapide ( i ncontrô
lée ? )  des dé formations , ceci à l ' exception 
des e s s a i s  de Ter-S tepanian ( 1 9 7 5 )  qui ont 
permis de quant i f i er un peu mieux l e  f luage 
l iquide . 

Les relations donnant l a  déformation ou l a  vi
t e s s e  de dé formation en fonction du temps im
p l iquent de tres fortes var iations de la v i s 
cos ité dynamique . L ' usage de la v i s cos i té s ta
tique est a i n s i  pré férable ( vi s co s i té s t atique 
= vi scos i té dynamique/temp s ) . 

L ' observation i n - s i t u  du f l uage de pentes argi
l euses montre qu ' aucun des modê les t irés des ré
sultats d ' e s s a i s  connus ne convi ent . On obs erve , 
en ef fet , et nous avons tenté de l e  montrer dans 
la premiere partie de cette communication , un 
f luage presque s t a tionnaire à long terme avec 
des accélérations et des décé lérations à pre
miere vue a léatoires , quoique souvent en rela
tion avec l a  pluvio s i té ou des chargements et 
déchargements à la surface de la pente ou sous 
l a  couche en f luage ( s ous-pression ) . Les varia
tions de l a  v i s cos i té dynamique y sont donc 
f a i b le s . 
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A notre avis , cette d i fférence provient du fait 
que dans la réa l i té , troi s  phénomenes contradic
toires se combinent : 

l .  Un f luage s o l ide sous le tenseur sphér ique 
des contraintes ( cons o l idation ) . 

2 .  Un f luage s o lide ou l iquide sous le dévia
teur des contraintes . 

3 .  Sous l ' inf luence de ce déviateu r ,  une dé
conso l idation ( re laxation) du sol par d i s 
tor s ion , l a  l imite de mobi l i sat i on corres 
pondant a u  point de déconso lidation maximum 
oü i l  n ' y  a plus d ' o rientation préféren
t i e l l e  des particules . 

La figure 8 ess aye de s chématiser ce triple pro
c e s s u s . On peut constater que ce schéma uti l i s e  
l a  décompo s i tion trad i t i onne l l e  de l a  théorie 
de l ' é lasticité du tens eur des contraintes en un 
tens eur sphérique et en un déviateur . Une par
tie des e s s a i s  tres rapidement di s cu té s  c i 
d e s s u s  concerne � a  l o i  N o  l de l a  f igure et 
l ' autre l a  loi No 2 .  

TENSEUR DES 
CONTRAINTES 

G ij 

DEFORMATION 
VOLUMETRIO.UE 

Ev, Eoct 

GLISSEMENT 

�. roct 

G) CONSOLIDATION ET 
FLUAGE PRIMAIRE 

Q) FLUAGE PRIMA! RE , 
SECONDAIRE OU 
TERTIAIRE 

G) DECONSOLIDATION 
( RELAXAT ION ) 

� I • �s = Viscos ité 
dynamique l iquide 
ou s o l ide 

F ig .  8 Schéma du processus conso l idation -
f luage - relaxation 

Dans un processus naturel de fluage , il ne faut 
p a s  non plus négl iger les effets de l ' exces de 
press ion inters titiel l e . Dans un sol argi leux 
et dans certaines condi tions de drainage , une 
surcharge peut produire un exces de pres s ion i n
ter s t i t i e l l e  qui peut mettre plus ieurs années à 
s e  d i s s i pe r ,  et cet exces a une i n f l uence impor
tante sur la vis cos i té du s o l . 
Dans le cas du Bois Carrien , la construction du 
rembl a i  de l a  route a produi t ,  dans l a  couche 
d ' arg i l e  intra-morainique , une augmentation 
aussi bien du déviateur des contraintes que du 
tenseur sphérique . La forte accéléra tion qui en 
a résulté e s t  certainement la conséquence de 
l ' augmentation du dévia teur et de l a  mise en 
press ion de l ' eau inte r s t i t i e l l e  par le tenseur 
s phérique . Sa lente décélération e s t  la consé
quence , e l l e ,  d ' une reconsolidation sous l ' ef
f e t  de l ' accro i s s ement du tenseur s phérique . 
L ' exempl e  du g l i s s ement des Luges montre , entre 
autre s ,  l ' e f f e t  d ' un drainage s uper f i c i e l . Ce 
drainage agit de deux manieres d i f férente s : par 
d iminution de l a  pous s é e  d ' écoulement sur l a  
hauteur d e  l a  couche e n  f luage et p a r  accro i s 
s ement d u  degré d e  cons o l idation du s o l  s o u s  u n  

1 0 1  

tens eur sphérique augmenté par l ' aba i s s ement du 
niveau phréatique . 
La partie supér ieure du g l i s s ement de V i l l ar
beney ( F O ) est en f luage l iquide ; la v i t e s s e  
d ' écoulement y e s t , en e f f e t , actu e l l ement p r e s 
q u e  cons tante , et l a  p e n t e  b i en inférieure à 
l ' angle de frottement rés iduel . P lus bas , dans 
les environs du forage F l , la couche ou des mou
vements ont été constaté s , est probabl ement en 
f luage s o l ide ; la pente géné r a l e  du g l i s s ement à 
cet endroi t  e s t  cependant aus s i  b i en inférieure 
à la r é s i s tance rés idue l l e  du sol ( 1 4° contre 
environ 2 2° ) .  La langue inférieure ( F 3 )  e s t  
e l l e  probabl ement en f luage l i quide q u i  e s t  cer
tainement dü à une relaxation par d i s tors ion de 
terrains préalablement cons o l idés . 
Enfin , i l  est intéres s ant de noter qu ' un moyen 
confortat i f  ponctue l ,  tel un ancrage , n ' aura que 
peu d '  e f fet si l '  on cons idere le so l comme un 
s o l ide ou un l iquide visqueux . S ' i l  est précon
traint , i l  peut avo i r  un e f f et de courte durée 
e t  local par augmentation du degré de cons o l ida
tion du s o l . 

E s s a i s  en laboratoire 

Les e s s a i s  de f luage ont é té exéeuté s , sur des 
échanti l lons pré l evés dans l e  g l i s s ement de Vil
l arbeney , avec l ' appare i l  de c i s a i l l ement direct 
GEONOR Hl2 et avec un apparei l  de c i s a i l l ement 
rotati f , développé par nous -mêmes , dont les pr in
cipales caracté r i s t iques sont l e s  suivantes : 

- Rayon moyen du canal 1 3 0  mm 
- Largeur du canal 60 mm 
- Profondeur du canal 50 mm 
- Contrainte vertic a l e  max . 8 0 0  kN · m- 2 
- Vites se de rotation as servie à l ' effort tran-

chant par un d i s po s i t i f  é le c tronique e t  un 
moteur pas à pas . 

- D i s tors ion l ibre sur toute l a  hauteur de 
l ' échant i l lon : pas de surface de g l i s sement 
obl i gée . 

- D i s torsion mesurée sur toute la hauteur de 
l ' é chan t i l lon par un d i s po s i t i f  à rayons-X 
( b i l les de plomb ) o 

- Mesure complémentaire de l ' effort tranchant 
e t  de l ' e f fort normal par des " j auges de 
Cambr idge " p l acées au fond du canal et sur 
la partie mâ le de l ' anneau o 

Les résultats obtenus avec l ' appare i l  GEONOR H l 2  
font l ' obj et d e  l a  f igure 9 o  I l s  o n t  é t é  ré a l i 
s é s  s u r  des éprouvettes prélevées dans l e  forage 
Fl du g l i s s ement de V i l larbeney . I l s  confirment 
les résul tats des que lques chercheurs c i tés pré
cédemment et notamment ceux obtenus par Ter
Stepanian o La f i gure 9a décr i t  l a  relation 
log y = f ( log ( t ) ) o On peut y remarquer que l e  
point d e  mob i l i sation M a é t é  atteint pour l ' es
sai avec T / a = O o 3 0 .  Avec l e  déviateur de 0 . 3 7 ,  
l ' es s a i  a été interrompu avant , car l a  vitesse 
de d i s tors ion é t a i t  trop f aib le pour l a  préci 
s ion d e s  instruments de mesure . La f igure 9 b  re
prés ente l a  relation entre la v i s c o s i té statique 
e t  l a  contrainte vertical e ; on remarquera sur la 
f igure 9a que cette viscos ité s tatique n ' est pas 
tout à f a i t  une cons tante avec l e  déviateur de 
o .  3 7 .  
L ' apparei l  de c i s a i l l ement rota t i f  décr i t  plus 
h aut a é té construit pour tenter d ' analyser en
s emb l e  les d i f férents phénomenes qu i se comb i 
n e n t  d a n s  un phénomene de f luage d ' une pente . 
Sa mise au point a é té plus longue que prévue 
e t  nous ne pouvons présenter i c i  que les tous 
premi ers résultats obtenus o 
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Fi g .  lO Rés u l tats essais de f luage avec 
l ' appare i l  rotat i f  

C e s  résultats sont tirés d ' e s s a i s  ou les proces
sus de conso l idation et de c i s a i l lement ont été 
exécutés en para l le l e ;  autrement d i t ,  l a  force 
verticale e t  l ' ef fort de c i s a i l lement ont été 
app l iqués en même temps sur des éprouvettes an
nulaires non cons ol idées . 
Un exemple des premiers résultats f a i t  l ' ob j et 
de la f igure l O ;  la f i gure l O a  déc r i t  un e s s ai 
typique par la relation y = f ( temps ) et la f i 
gure l Ob réunit tous les r é s u l t a t s  dé j à  obtenus 
dans un diagramme donnant l a  viscos i té dynami
que en fonct i on de l ' indice de vide . Sur cette 
derniêre f igur e ,  on constate une tendance b i en 
marquée dans la relation n =  f ( e ) : pour les 
deux contra intes verticales de ré férence ( 4 2  
e t  8 3  kN · m- 2 ) , plus l a  contrainte d e  c i s a i l le
ment est é levée et p l us la pente est faible . 
Trois pha s es de cons o lidation - f luage appara i s 
s ent sur l e s  diagrammes y = f ( temps ) : u n e  pre
miere ou les vites s es de d i s tors ion sont três 
é l evées mais décro i s s en t  rapidement , une deu
x ieme avec des vites s es plus faibles et une dé
crois s ance moins rapide , et une trois iême ou la 
v i te s s e  de distors ion est cons tante . A l a  f i n  

de l a  premiêre phase corres pond probablement 
l ' annulation de l ' excês de pre s s ion inter s t i 
t i e l le q u i  n ' es t  p a s  encore mesuré e . 
Ces r é s u l tats sont en contrad i c tion avec ceux 
obtenus avec l ' appare i l  GEONOR H l 2  e t  ceux ob
tenus par Ter-S tepanian avec un apparei l de c i 
s a i l l ement rotati f quant à l a  var i a tion d e  l a  
vitesse de f luage e n  fonct i on d u  temps ; i l s  pro
vi ennent cependant de mesures de courte durée et 
doivent encore ê tre con f i rmés par des e s s a i s  de 
plus l ongue duré e . 

C O N C LU S I ON 

L ' ana lyse de l a  s tab i l i t é  et des mouvements gra
v i f iques des pentes con s t i tuées de sols arg i l eux 
du type de ceux rencontrés sur le P lateau s u i s s e ,  
dans les Préalpes e t  dans l e s  A l p e s  ( Hude r ,  1 9 7 6 )  
doit , à l ' aven i r ,  être menée en cons i dérant l e  
s o l  comme u n  s o l ide ou un liquide vi squeux p lu
tôt que comme un s o l ide rigide - parfai tement 
p l a s t ique ; ceci , entre autres , de f açon à mi eux 
choi s i r  les moyens confortat i f s . 
Enf i n ,  l ' examen des causes du hiatus entre l e  
comportement réel d e  c e s  s o l s  et l e s  ré s u l t ats 
des e s s a i s  en labora toire doi t  être pours u iv i . 
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S Y N O P S I S  A we l l -known s lope prone to s l ides in the Jura region was cut through over a fairly 
l arge d i s t ance at the tunnel approach for a new doub le track r a i lway l ine . The depth of s o i l  to bed
rock i s  1 2 - 15 m  and nece s s i tated the use of various construction techniques over a short s tretch : a 
bored p i l e  wal l  with permanent anchors ; excavat ion wal l s  with temporary anchors in the cut and cover 
tection of tunnel and the ground f reez ing method in the remaining part of the s o i l  depos i t s  up to the 
compac t  rock face . The techniques are b r i e f ly pres ented and the c al culated r i s k s  in control ling the 
s ituation are discussed . The new Swi s s  code ( Norm S IA 1 9 1 ,  eng l i sh tr . 1 9 8 0 )  is b r i e f l y  mentioned 
and r e levant aspects to the probl em in hand are d i s cus sed . 

I NTROD U C T J  O N  

The B o r n  tunnel constructional s ite l i e s  close 
to the r iver Aare on the east s lope o f  the Jura 
h i l l s  between O l ten and Rothr i s t . The construc
tion work is for a doubl e  track rai lway l ine of 
the Swi s s  Federal Rai lways ( SBB ) , which was ne
c e s s i tated by the extens ions to the s ta tion at 
Olten . Travers ing the Born r idge ent a i l s  the 
cons truction of a tunnel and approach cutting s . 
The northern approach to the tunne l is in a 
known land s l ide are a ,  wh ich is cut into over 

F ig . l North portal of the Born tunn e l  with 
anchored p i l e  wal l  and ground freez ing 
( photo SBB ) 
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a s tretch of 2 5 0  m reaching a depth of 1 3  m 
at the tunne l porta l . The s ides o f  the cutting 
are supported by an intermi ttent bored p i l e  wal l . 
Due to the g iven s o i l  overburden of 1 2  to 1 5  m 
various constructiona l methods were employed 
over a r e l a t ively short s tretc h ,  namely excava
t ion wal l s  supported by permanent anchors in the 
northern cutting g iving way to temporary anchors 
in the region of the cut and cover s tretch of 
construction and f i n a l ly use of the ground f reez
ing technique in the s o i l  mate r i a l  a l lowing full 
face excavation ( F igs . l and 2 r e sp . ) ;  in the 
sec tion with rock mate r i a l  mining technique s 
were ·applied to excavate the tunne l . 

G EO T E CH N I C A L  S I TUAT I O N 

The h i l l s ide in front r: f the north portal of the 
Born tunnel is moderately ugdulat ing and wooded 
with an average s lope of 28 towards the east . 
The foot of the s lope running down to the river 
Aare i s  much f latter . The bedrock i s  formed of 
pushed-up me sozoic sediments o f  the Jura range 
cons i s t ing o f  marly l im e s tone susceptible to 
weathering ( Argovian/ E f f ingerschichten ) and is 
overlain by an 12 to 15 m thick l ayer o f  talus 
mate r i a l  ( Fig . 3 ) . These s lope depos i t s  are 
very heterogeneous , the matrix compr i s ing a c lay 
o f  p l a s t i c i ty index PI = 1 8 . 5  % .  

The s ite i nvestigation was carried out by means 

TAB LE I 

Average s o i l  properties of s amp l e s  tested 

22 k N/m 
3 

wet unit weight y 
water content (natural) w = 1 2  % 
degree of saturation s 80 % 

plasticity index ( standard 
r 

P I  18 . 5  6 % 
deviation) 

activity ( a fter Skempton 1 9 4 8 )  A 0 . 8  
permeab il ity k 10-9 - lo- lO m/s 



of a large number of rotary borings . However , 
no und is turbed samples could be taken from the 
s lope depos i t s . The average s o i l  properti e s  for 
this material are shown in Tab l e  I .  

The average grain s i z e  d i s tribution curve i s  
shown in F ig . 4 ,  whereby i t  i s  evident that a l l  

100 m 

fractions are more or l e s s  equal ly represented . 
The f ines { <  0 . 0 6  mm ) predominate and determine 
the s o i l  mechanic s proper t i e s . 

The permeab i l ity of the material i s  very low ; 
neverthel e s s  several water-bearing pas sages were 
observed . The pore water pressures , which we re 
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F ig .  2 S i tuation of the s lope at the Born tunnel showing the measuring s ta t ions and in some c a s e s  
t h e  horizontal d i splacement vectors for the y e a r  1 9 7 8  

LEGEND 

VECTOR OF DEFORMATION 
� ZONE OF SLI D ING 

SCALE . o.._ __ 1,_D
_�20 m 

PROFI LE M P  L. 

PROFI LE MP 6 - M P 5  

Fig . 3 Geotechnic a l  cross- sect ion in the area of the permanentl y  tied back intermi ttent bored 
pile wal l ,  w i th deta i l s  o f  the s l iding surface 
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measured by piezometers placed at var ious depths 
in the boreho le s ,  were smal l .  A ground water 
tab le is not present . It is more a case of 
water entrapped in various d i sconnected l ayers . 
Thus the ground i s ,  in genera l , not s a turated . 
S everal samples were tes ted in the r ing shear 
apparatus . The result� are presented as a func
tion of the plastic ity index in Fig . . 5 .  The 
res idual shear s trength corresponding to the 
avergge value of PI = 1 8 . 5  % would be � ·  = 

2 8 . 5  . The post f a i l ure behaviour o f  r e s  

the mate r i a l  i s  character i z ed b y  a very sma l l  
l o s s  o f  shear s trength o r  even none a t  a l l . At 
large deformations ,  therefore , the shear re
s i stance i s  comparab l e  to the value at the peak 
s tre s s . 

The s lope may be described as a talus-creep 
s lope . To detect its movements points on the 
surface were surveyed geode t i c a l l y  and s lope 
indicator measurements were carried out in 
spec i a l  purpose-bu i l t  tub e s  ( F ig . 2 ) . 
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P R O J E C T  

Various schemes were s tudied . T h e  chosen one 
was an interm ittent bored p i l e  wa l l , us ing per
meab le concrete a s  lagging . In this way a wor
sening o f  the instab i l ity due to the bui ld-up 
of water from the permeab l e  laye r s  is avoided . 
The spacing between the 1 . 1 6 m r e i nforced con
crete p i l e s  is 2 . 5 0 m .  The p i l e s  are about 1 3  m 
long and embedded to a minimum o f  3 m in the 
bedrock ( Mo l a s s e )  . 

The earth pressures are. r e s i s ted by ground 
anchors . In the part in wh ich the bored p i l e s  
are permanently active the ancho r s  a r e  permanent 
and the support load is app l ied via re inforced 
concrete wal i ngs , whi l e  in the cut and cover 
section the anchors are temporary and act direct
ly on the piles . For both type s o f  t i eback the 
conditions o f  the Swi s s  code mu s t  be f u l f i l led . 

The Swi s s  code ( S IA-Norm 1 9 1 ,  Ground Anchors)  
permits permanent anchors to be cons idered a s  
structures .  However , d i s t in c t  requirements are 
laid down : Permanent anchors must be replace
ab le . To know when they mu s t  be ·replaced 
period ic control i s  neces sary . Depending upon 
the r i s k  c l a s s  of the structure - a l together 
there are 3 c la s s e s  - the amount of control 
work and the cho sen safety factor wi l l  be 
d i f ferent . 

In the pre sent case deformation measurements 
and force measurements on about lO % o f  the 
anchors was s tipulated . The sa fety factor 
against s l iding o f  the supported earth s truc
ture was F = 1 . 5 ,  while for the load capac ity 
o f  the anchors it amounted to S = 2 . 0 .  F and S 
are def ined as fol lows : 

t = failure shear stress 
vf = load bearing capac ity 

u 

T 
v 

G 

working shear stres s  
working load 

For permanent anchors in contrast to temporary 
anchors an e f f ective corros ion protection mus t 
be guaranteed . In addition , b e fore construction 

Fig . 6 I ntermittent bored pile wa l l  with 3 rows 
of permanent ancho rs in the area of the 
present tunnel portal 
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I ntermittent bored p i l e  wa l l  with perma
nent ancho r s : reinforced concrete p i l e s  
of 1 . 1 6 m dia . and 2 . 5 0  m .  spac ing . Anchor 
spac ing 0 . 8 5 / 1 . 7 0 ;  4 anchors are u s e d  as 
t e s t  anchors 

begins spec ial t e s t s  on test ancho r s  must be 
executed . A m i nimum o f  e i ther 3 ancho r s  or 2 % 
o f  the total number of anchors to be i n s t a l l e d  
m u s t  be tes ted , t h e  number depending u p o n  the 
degree of r i s k  of the s t ructure . The v e r i f i c a 
t i o n  o f  t h e i r  load capacity r e s t s  o n  4 cond i 
t i o n s , wh ich mu s t  be f u l f i l led by m e a s urme nts 
dur ing the s t r e s s ing operation , name l y  

l .  c r e e p  or r e l axation values 
2 .  repeatab i l i ty o f  load ing 
3 .  method o f  introduc t ion of force 
4 .  permanent de formations 

Dur ing the anchor i n s t a l l a tion an add i t ional 
6 % ( approx . )  o f  the anchors are subj e c ted to 
extens ive s t r e s s ing t e s t s . S imple s t r e s s ing t e s t  
contro l s  a r e  carried out on t h e  remaining an
cho r s . The ove r a l l  load capacity o f  the anchored 
w a l l  s y s t em can be evaluated on the b a s i s  o f  
s t r e s s ing t e s t  r e s u l t s . 

ANCHOR DES ! G N  
The determinat ion o f  the n e c e s s a r y  anchor force 
V needed to stab i l i z e  a s lope may be carried 
out by means o f  a s t ab i l ity c a l c u l a t ion e . g .  
u s ing Janbu ' s  method . 

V =  ( FT- R ) / aJ 

4 

in which V anchor force 

F factor of safety against sl iding 
T sum of the driving ( shear) forces 
R 

n a 

sum of the resis ting forces 

[ tan6tan<j> ' J F ( l-tan6tana) + 
n 

. cos6 

a 

cos
2

a 
(l + tanatan<j> ' 

) F 

From the above relation i t  is c l e a r  that V i s  
sma l l e s t  for l arge v a l u e s  o f  a , which i n  turn 
is dependent mainly on the angie a and the a ng le 
of incl ination o f  the anchor s  6 .  An examp l e  i s  
cons idered here ( F ig . 8 ) , i n  wh ich t h e  pote n t i a l  
f a i lure s ur f a c e  def ined by t h e  a ng l e  a corres
ponds t o  the s loping rock surfac e . I t  i s  seen 
for th i s  c a s e  that the anchor force is sma l l e s t  
f o r  t h e  anchors approx imatély horizont a l , which 
would requ ire gene r a l l y  a large f r e e  anchor 
l e ngth l . For a s imple g e ome try the f r e e  
anchor 1ê�gth c a n  be expre s sed in terms o f  t h e  
he ight h1 , i . e .  

s in ( 9 0 ° -a ) / s in ( 6 +a )  

T h i s  ratio , i n  e f fect a norma l i z ed f re e  anchor 
l e ngth , decre a s e s  with inc r e a s ing 6 ( F ig . 8 ) . 

To obtain a rough e s t imate of the mo s t  econo
mical angle o f  inc l ination 6 ,  i t  is a s sumed 
that the average anchor c o s t  is propo r t ional 
to the anchor l ength , whereby the c o s t  o f  the 
f ix ed anchor part i s  a l so a s sumed t o  b e  con
s tant . Thus an optimum anchor incl ination 

"O e o 

2 . 2 
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I NCL I NAT I O N  OF  A N C H O R  á 
F i g . 8 Factors V aJ , l f r /h1 and V aJ . l f r / h1 for e s t imating the anchor force , the 

free anchor l ength and the anchor c o s t s ,  
i l lu s trated by means o f  an examp l e  <P '  = 

3 0 ° , a = 3 0 ° , and F = 1 . 3  
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can be found from the minimum va1ue of the 
product of 1 f r/h1 and V aJ . For a 1oad capac ity 
Vu in s o i 1 s  the fo11owing prices ho1d a t  
present in Switzer1and : 

Vu ( kN )  

5 0 0  
1 2 0 0  
2 1 0 0  

Cost per metre ( o f  tota1 1ength) 
per kN ( Sw . Frs . )  

0 . 3 0 0  
0 . 2 0 0  
0 . 17 5  

I t  shou1d b e  noted that the cost factor 1 f r / aJ 
for the anchor i s  re1ative1y insen s i t ive to 
variations o f  the anchor inc1 ination o ( Fig . 8 ) .  

EXECUT I ON O F  WORKS 

The r e 1 ative1y sma1 1  cut for insta11 ing the 
p1ates for the anchor tests init iated the f irst 
s 1idc . F i s sures s ituated about 140 m up the 
s 1ope were a conf irmation of this movement . At 
this point contro1 s tations for geodetica1 sur
vey of the surface and inc1 inome ters were in
sta1 1ed and periodic measurements begun . The 
movements prior to the s tart of constructiona1 
works are not known . Howeve r ,  the measurements 
a 1 1ow a fair1y accurate picture of the s 1 id ing 
z one to be formed , as we1 1  as a soi1 mechan ics 
back-ana 1 ys i s . The inc 1 inomete r s  indicate a 
d e f inite s 1 ip surface at a depth of 8 to 1 0  m ,  
which 1 ies predominant1y i n  the soi1 sediments 
and not a t  the interface s o i1 / rock . 

These occurrences during pre1 iminary works 
acted as a warning for spec i a 1  care to be taken 
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during the main excavation works . The bored 
p i 1 e s  embedding in the under 1 ying rock pre sented 
no great d i f f icu1t i e s , 1 it t 1 e  ground preparation 
work be ing nece s sary at the surface . The con
creting was done us ing the tremie method . Sup
ported by the pi1es the excavation work cou1d be 
executed ( step w i s e )  , insta1 1 ing the permeab1 e  
concrete 1agging u p  t o  t h e  top wa 1 i ng . After 
comp1eting the f ir s t  s tage o f  excavation the 
first row of anchors wa s insta1 1ed and the an
chors s tres sed to the s t ipu1ated 1oad before 
excavating further . One ór two rows o f  anchors 
were neces s ary , depending on the wal 1  height . 
Sometimes additiona1 anchors were insta1 1ed , 
which acted direct1y on the p i 1 e s . ( Fig . 6 )  

The anchors were des igned for a s afety factor of 
1 . 5  against s 1 id ing and 2 . 0  against f a i l ure o f  
the tendons . Corros i on protection was nec e s s ary 
for the permanent ancho r s . The anchors were in
c 1 ined a t  2 0° to the horizonta1 and f ixed in 
compac t  rock . Due to s trong weather ing of the 
surface o f  the rock greater anchor 1engths were 
required . Anchoring in the s 1ope depo s i t s  was 
avoided on the b a s i s  of the s 1 ide . observed 
ear1y on . Despite the care taken in the exca
vation work and the suppor t  of the pile wa1 1 ,  
ground movements in the t a 1us s 1ope cou1d not 
be comp1etely prevented . 

S L I D I NG B EHAV I OU R  

I n  t h e  course o f  t h e  excavation work an acce-
1eration o f  movements was noticed . The greatest 
movement s  ( up to about 300 mm/ year ) 1asted 

T I M E  

PRO FI LE MP 6 - MP 5 
PROF I LE MP 8 - M P 7  

CONSTRUCTION STAGES 
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Fig . 9 Variation of rates of horizonta1 movement §H in two sections and of the average pore 
water pres sure factor ru 
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u n t i l  the middle o f  1 9 7 7 , i . e .  t i l l  the exca
vation was complete and the wa l l  t ied-back . 
Thereafter the rate of deformation decreased 
( F ig . 9 ) . 

The mea surements of pore water pressures in 
l ayers close to the s l iding zone has general ly 
shown a reduction up to the present time . The 
pore water pres sures are pre sented as the ratio 
r u  = u/yh whereby h is the overburden height . 
The reduc tion of ru can be attributed to the 
dewatering measures during construction o f  the 
p i l e  wal l .  The value o f  ru a l so var ies seasonal
l y , reaching a max imum in Spring and a minimum 
in Autumn . A connect ion between pore pressure 
f l u c tuations and s l ope movements is evident , 
the movements in Spring a l so being greates t . 

The stab i l ity calcula tion with a mean res idual 
f r i c t ion ang l e  � ·  = 2 8 . 5  shows that for r 
0 . 0 4 5  the s l ope r e s  w i l l  become unstable ang 
sma l l  cuts could lead to s l iding . The tests 
carried aut in s i tu and in the laboratory con
f i rm the se value s . Thus it may be concluded 
that the talus s lope e ither behaves as a 
granular material without cohes ion e f fects 
o r  that the s lope already contains a developed 
f a i lure surface on wh ich the cohe s ion has been 
l o s t  due to earlier movement s . 

EVALUAT I ON OF S LO P E  STAB I L I TY 

The construction o f  a t ieback p i l e  wal l  for the 
new s tretch of rai lway l ine has improved rather 
than worsened the stab i l ity condition in the 
s lope , due to the r e l i e f  o f  pore water pres sure 
in the water bear ing l ayers by means o f  the per
meable lagg ing in the wal l .  Thus the wal l  i s , 
in é f fect , a stab i l i z ing factor . viater has been 
drained away in various place s , but the e f f ec t i 
vene s s  o f  a comprehens ive drainage scheme would 
have been questionab l e , s ince the pore water 
pres sure ratio ru is too low for its inf luence 
of the s lope stab i l ity to be substantia l .  For 
the same reason dewatering sys tems were not 
employed . 

The supporting e f fect of the s tructure does not 
improve greatly the stab i l i ty o f  the who l e  s lope , 
irrespective of the appl ied anchor forces . De� 
spite this fact the bored pile wal l  i t s e l f  was 
des igned ac cording to the relevant code or prac
tice , f u l f i l l ing the s t ipulated safety regula
t ions to exclude a s tructural f a i lure . However ,  
the unstable cond i t ions in the upper portion o f  
t h e  s lope endangers t h e  r a i lway traf f i c , as a 
s l ide over the top of the pile wal l  is conce iv
able under unfavourable hydrolog ical cond i t ions . 
The wal l  i t s e l f  is d e s igned to take the shear 
forces crea ted by such an overtopping of mate
r ia l . The movements cannot be accelerated by a 
post peak l o s s  of shear strength , as th i s  was 
not observed in the tes t s . The only initiating 
cause could be high pore water pre s sures or 
unforeseeab l e  building works in the area under 
cons ideration . 

I n s tead of trying to e l im inate the danger , i t  
i s  consciously accepted . By means o f  a varied 
moni toring system to detect and measure the 
rates o f  de formation the s lope i s  kept under 
continuous and c lo s e  surve i l lanc e , whereby 
mean maximum values are spec i fied . If thes e  

6 

are reached , prev ious l y  agreed upon measures 
are introduced . 

The present monitor ing system cons i s t s  o f : 
- observation o f  s lope bBhaviour in short t ime 

interval s  u s ing s imple v i sual methods 
supplemented by period ic measurements o f :  
- �eformations of the wal l  and s el e c ted points 

in the s l ide area 
- anchor loads 
- pore water pressures 

The pos i t ion o f  the s l id ihg surface i s  known 
from incl inometer reading s . In add it io n , at the 
surface the s lope movements and v e l o c i t i e s  are 
checked using geodet i c a l  means . For larger 
movements a buffer zone in the form of a cut 
behind the wall i s  provided . Thus material 
which would otherwise s l ide over the wal l  is 
c o l lec ted in this space . Thi s  space will be 
emptied from time to t ime as the need arises . 
The proposed sys tem was accepted by the con
s u l t ing eng ineers ( E lektrowa t t , Z u r i c h )  and 
the c l ient ( the Swi s s  Feder a l  Railway , .  Lucerne 
o f f ice ) . 

S UMMAR I S I NG REMARKS 

The cutting in the Born s lope was stab i l i z ed 
u s ing permanent anchors . The safety factor o f  
t h e  s tructure i s  guaranteed according to the 
re levant S tandards . However ,  thi s  did not ensure 
the sa fety o f  the s lope as a who le . I n s tead of 
an expens ive structural solutio n ,  the approach 
adopted was to carry out a comprehens ive moni
toring o f  the s lope movement s . Th i s  s afety 
mea sure was pos s ible only because the deforma
tional behaviour wa s thoroughly studied during 
the constructional period . 
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Longterm Behaviour of a Dam i n  a Period of 1 08  Yea rs 

Comportement d'une Digue durant une Periode de 1 08  Ans 

A. WACKERNAGEL Gruner SA, Basei/Switzerland 

S Y N OP S I S  A dam constructed 1 0 8 years ago for the water supp l y  o f  the c i ty o f  B a s l c  and 
having ever seived i t s  purpose is inve s t igated with respect to sa fety . The construct ion mater i a l s  
a r e  l a k e  depos i t s . At the time of cons truct ion the safety of t h e  dam i s  b e l i eved to have been 
close to unity . As creep has occurred during the l i fe time the pre sent sa fety f actor is e s timated 
to be near 1 . 1 4 .  It may be conc luded that in the course of t ime the safety wi l l  increa s e . Regu lar 
checking of the deformation by measurements is , however , adv i s able . 

CONSTRUCT I ON OF TH E DAM AND O P E RAT I ON 

The pub lic water supply for the c i ty of B a s l e , 
Swi t z e r l and , wa s s tarted in the year 1 8 6 6  and 
cons i s ted of a number of springs in the h i l l s  
of the Jura rang e ,  wh ich were conducted t o  the 
c i ty by a pipe l ine . To safeguard an even water 
supply of the spring s , a reservoir of some 
1 0 0 ' 0 0 0  m3 was cons tructed in the yea+ 1 8 7 1 . 
From there the springs are fed by i n f i l tration . 

The re servoir is formed by an earth dam having 
a height of 9 . 0  m .  The upstream s l ope has an 
incl ination of 1 : 3 and the downs tream s lope an 
incl inat ion near 1 : 2 . 4 .  The length of the crest 
i s  /5 m.  On the l e f t  abutment an open channe l 
s p i l lway having a capacity of 8 . 0  m3 /sec i s  
provided . T h e  intake i s  formed by two steel 
pipes 0 500 mm through the base of the dam 
( F i g . 1 ) .  

RESERVOIR LEVEL ORIGINA�s5.J6EST 1871 
SS9.00 

L ORILL HOLE 

BA::��',, 

FIG .1 CROSS SECTION OF DAM 
1978 

. 

About the construction of the dam no detailed 
records are ava ilabl e . The drawings woul d  in
dicate an impervious core and pervious outer 
sections . This could , however ,  not be veri f ied . 
The cross section is more or l e s s  homogeneous .  
The back f i l l  was s tarted e arly in the year 1 8 7 1  
by a contractor . I t  was p l anned to be completed 
by the end of June 1 8 7 1 . However , in June 1 8 7 1 , 
f o l lowing heavy rains , a f lood occurred and 
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brea,hed the nearly comp l eted dam . hfter t h i s  
incident , cons truction w a s  resumed a n d  t h e  dam 
was completed in November 1 8 7 1 . The f i l l i ng of 
the res ervo ir was accomp l i s hed in s teps in 
March 1 8 7 2  and was checked weekly by expert s . 
When the reservo ir was f u l l  it was found to be 
" completely impervious " .  

The dam h a s  been serving i t s  purpose ever s ince 
complet ion . Today i t  i s , however , only of mi nor 
importance for the c i ty water supply . The dam is 
said to have been overtopped repeatedly by rain
s torms . The last t ime i t  was overtopped in sum
mer 1 9 7 5  by some 0 . 2 0 m wi thout heavy damage , 
the tota l d i s charge of the f l ood being some 
1 5 . 0  m3 / s ec . 

I NV E ST I GAT I ON OF C O N ST R U CT I ON MAT E R I ALS 

In the year 1 9 7 7  the federal author i t i e s  asked 
for a check whether the dam did s a t i s fy the reg
ulations with respect to freeboard , crest width 
and s p i l lway capac ity . The f reeboard was to be 
1 . 5 0  m above max imum s torage leve l , the c r e s t  

w i d t h  a t  l e a s t  3 . 0  m ,  t h e  s p i l lway capac ity to 
be increased to 3 0 . 0  m3 / s ec . 

To get in format ion regarding the safety of the 
dam its e l f ,  an inves t igat ion was carried out in 
the year 1 9 7 9 .  Two dri l l  holes were executed on 
the downs t ream s lope . Aga inst expec tation of 
coarse-gra i ned mate ria l s  in the outer �am sec
tions the dri l l  holes d i s c lo s ed that the dam 
con s i s ted of a m�terial which could be iden t i fied 
as a lake depos i t  probab l y  borrowed from a dra ined 
lake downstram of the dam s i te . It can be c la s 
s i f i ed as a s i lty c l ay with low to h igh plastic
ity ( CH , CL ) . Sma l l  lenses o f  peat , remnants of 
plants , wood and shells are inte rspersed . The 
mater i a l  is s aturated and of soft to very soft 
con s i s tency . The dam i s  resting on a l ayer o f  
talus mater i a l  conta ining deb r i s  of l imes tone 
with some c l ay b i nder having a thickne s s  of 
1 . 3 m to 1 . 6 m .  This l ayer can be c l a s s i f ied as 
a s i l ty to c layey grave l ( GM , GC ) . Below the bed-
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rock is met which is a dense l ime s tone in 
nearly hori zont:il layers with s teep f i s sures 
f i l l ed with clay . 

I t  may be as sumed , as shown on the design draw
ing s , that an impervious cuto f f  trench reaches 
through the talus to the surface o f  the bedrock . 
Wh i l e  d r i l l ing a wa terlevel wa s met at a depth 
o f  2 . 7 5 m to 3 . 8 0 m. Thi s  water level subs ided 
to a s table level further down when the d r i l l  
h o l e s  entered the t a l u s  ma terial s .  

The character i s t i c s  o f  6 samples taken from the 
backf i l l  material are the fol lowing : 

Water content w :  

2 7 . 5 % - 5 0 . 0 % ,  

Liquid l imit w1 : 

4 0 . 8 % - 5 7 . 2 % ,  

P l a s t i c  l imit wp : 

mean 3 5 . 7 %  

mean 4 9 . 8 % 

2 3 . 0 % - 3 1 . 6 % ,  mean 2 5 . 4 %  

Con s i s tency Index Ic : 
0 . 2 8 - 0 . 6 4 ,  mean 0 . 5 2 

Dry density (íd :  

1 . 1 1  - 1 . 5 1 t /m3 , mean 1 . 3 2 t/m3 

Col loidal f ract ion < 0 . 0 0 2  mm : 

1 0 . 4  - 34 . 5 % ,  mean 2 2 . 8 % 

The grain s i z e  d i s t r ibut ion of the back f i l l  
ma t e r i a l s  and the talus ma t e r i a l s  a r e  shown in 
F i g . 2 .  
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The ihear s trength characte r i s t i e s  of four 
samples were determined by direct shear test 
and are the f o l l owing . 

Peak e f f eetive shear strength 

e '  � O .  O - 2 .  Ot/m2·, Cf '  
mean e '  = 0 . 9 5 t/m2 , lp ' 

2 1 . 3 ° - 2 8 . 0 ° ,  
2 5 . 5 °  

Res idual e f fec tive shear strength 

er = o . o - 1 . 4 t /m2 , Cf r 
mean er 0 . 7 0t jm2 , q' r 

1 5 . 1 ° - 2 3 . 7 ° ,  
2 0 . 2 °  

S ETTLEMENT OB S E RVAT I ON S · A N D  S E TT L E M E N T  

CHARA C TE R I  ST I C S  

During the l i fe o f  the 4am cons iderable s e t t l e 
ments occurred . The magnitude o f  t h e  sett l e 
ments c an b e  deduçed f rom ava i lable reeords . 
Origina l l y ,  the dam was con s t ructed having a 
freeboard of 1 . 0 m .  By the year 1 9 1 8  the c r e s t  
h a d  settled 6 0 0  mm at t h e  maximum seetion and 
was then heigh�ened to the origina l  leve l . By 
the year 1 9 7 8  the erest had s e t t l ed by another 
4 5 0  mm , thus the averag� s e t t l ement within re
cent times being 7 . 5mm/year . It i s , however ,  
a retarded movement . 

The total settlement of the dam s inee eonstruc
t i on i s  amounting to 1 0 5 0  mm which i s  1 2 % of 
the height o f  the dam ( F i g . 3 ) . 
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FIG . 3 SETTLEMENT OF DAM CREST 

The settlement to be expected f rom results o f  
oedometer tests are n a t  more than 4 7 0  mm . 
From thi s  it may be concluded that the observed 
s e t t l ements o f  the dam c r e s t  are partly due to 
c reep . From the results o f  oedometer tests it 
appears further that the pres ent degree o f  eon
sol idation o f  the dam is between 6 0 %  and 8 0 % . 
Th erefore , settlements wi l l  cont inue . 

STAB I L I TY OF EMBANKMENT 

If a s a fety f ae tor o f  F =  1 . 0 i s  supposed the 
s tabi l i t y  anály s i s  o f  the downstream s lope in
dieates for 'f ' = O a cohes ion o f  e '  = 2 . 1 t /m2 . 

Th i s  caseq ' = O WO'Jld corre spond to the s ta te 
just a f te r  eons truet i on before conso l idation 
had s tarted . The cohe s ion o f  e; = 2 .  1 t/m2 wou ld 
indieate very soft con s i s teney o f  the eonstrue
t ion mate r i a l s  used . 

In order to determine the actual s t ab i l ity o f  
the dam i t  i s  to b e  eons idered that i n  add i t i on 
to consol idation the e reep i s  b e ing obs erved . 
Therefore as p l a s t i e  di spl acements have occured 
the r e s idual shear characte r i s t i c s  are to be 
u s ed . By applying the mean values e� = 0 . 7 t/m2 
and Cf ' = 2 0 . 2 °  and eons idering the pore water 
pressures due to consol idat ion and seepage the 
present faetor o f  safety i s  e s t imated to be 
equal to F =  1 . 1 4 .  I f  a l lowance is made for 
the f luc tuation o f  the eharaeter i s t i c s  the 
s a f ety f actor is s t i l l  c lose to uni ty . 
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C O N C LU S I ON S  

The behaviour and the s a fe ty o f  a darn a fter 
a l i fe- tirne of 1 0 8 years has been checked by 
c l a s s ical rnethods o f  soil rnechanic s . 

Settlernent of the crest is more than to be 
expected frorn consolidation theory . Therefore , 
p l a s t i c  displacernent is to be supposed . It i s , 
however , a retarded rnovernent . For j udging the 
stab i l ity the res idual shear s trength is to be 
app l i ed . It appears that sorne s l ight cohes ion 
i s  acting besides the fric t i on . When the darn 
was cons tructed the s a fety factor war c lose 
to unity . Al though consolidation has occurred 
the present s a fety f actor rnay be cons idered to 
be only s l ightly above unity . 

The darn has served i t s  purpose ever since 
construct ion . As the rnovernents are retarded , 
the safety of the darn w i l l  increase as tirne 
goes on. The behaviour w i l l  have to be checked 
by regular surveys . 
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