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Ecoulement d’une nappe libre vers un tunnel

F. Descoeudres et J. Rybisar

1. INTRODUCTION

Leau est un élément trés défavorable et méme dangereux pour I'exé-
cution de travaux souterrains. Un tunnel ou une galerie sert souvent,
involontairement, de drain au massif qu’il traverse. Lors du creuse-
ment sous une nappe phréatique, il faut maitriser le débit qui entre par
le front et les parois du souterrain. De plus I'’eau exerce dans le terrain
une pressionde courant et les forces de volume qu’elle engendre sont
un facteur d’instabilité. Enfin, dans des sols perméabiles, la nappe est
rabattue par I'effet de drainage, de facon permanente ou temporaire,
et le rabattement peut provoquer des tassements et des désordres a
I'environnement construit.

Lecastrés important de I'écoulement d’une nappe libre vers untunnel
creusé dans un sol perméable échappe actuellement a un traitement
analytique, méme pour une section transversale sans considérer |'ef-
fettridimensionnel au front de taille.

Par contre, on peut I'approcher par I'analyse numérique et I'on pré-
sentera iciles résultats obtenus a deux et trois dimensions, au moyen
de deux méthodes différentes:

- la méthode de relaxation pour le cas d’une section courante de ga-
lerie, avec un programme de calcul développé au Laboratoire de
mécanique des sols de 'EPFL, qui détermine par itérations laposi-
tion de la surface libre en vérifiant les potentiels aux noeuds,

- laméthode des éléments finis, en section courante et pour un tun-
nelpénétrant partiellement dans le massif, avec le programme ADI-
NAT, utilisé enintroduisant une relation constitutive de laforme k =
f(u) ou l'on fait chuter le coefficient de perméabilité k lorsque la
pression interstitielle u s’annule sur la surface libre de la nappe, ce
qui permet une variation de la position de cette surface sans modi-
fier le réseau déléments finis.

2. DOMAINEETLIMITES DE LETUDE

Lagalerie de section circulaire est creusée dans un massif de sol ho-
mogene et isotrope, de perméabilité k. La nappe est libre, de surface
initiale horizontale et le régime d’écoulement est permanent. C'est di-
re que le débit alimenté par un double réservoir situé a une distance
horizontale R* de part et d’autre de la galerie est le méme que celui
drainé dans|’'ouvrage. Ladistance R* influence la surface de lanappe
rabattue etle débit,comme dans le casclassiqued’une tranchée drai-
nante de Dupuit.

Les parameétres hydrauliques variables sont:
- la hauteur H de la nappe au-dessus de la galerie,
- laprofondeur du fond étanche T sous la galerie.

Ces grandeurs sont prises comme parametres adimensionels en les
divisant par le diameétre D de I'ouvrage pour généraliser I'utilisation
des résultats.

En section courante, on aégalement étudié 'effet d’'un anneau de per-
méabilité variable autour du tunnel, pour simuler soit un étanchement
par injection, soit au contraire un relachement du terrain dd au creu-
sement.

Dans le cas tridimensionnel, on a comparé deux cas de revétements
detunnels, 'un perméable sur toute lalongueur, I'autre étanche a par-
tir d’une certaine distance du front.

Les calculs donnent les valeurs suivantes:

— le débit sortant par le tunnel

- la position de la nappe rabattue h au-dessus du tunnel
- les gradients d’écoulement nécessaires au calcul des forces de
percolation.

Enfin dans le cas a deux dimensions, on indique comment calculer
les pressions areprendre par le souténement.

3. ETUDE D’UNE SECTION COURANTE DE TUNNEL
3.1 Rabattement de la nappe

La variation de la position de la nappe rabattue en fonction de la hau-
teur initiale de la nappe aété obtenue par une série de calculs parre-
laxation (fig. 1).

h/D

< Nappe rabattue jusqu‘a la voute

0 3 4 6 7.

Fig. 1 Galerie circulaire drainée: notations et rabattement de la nappe phréati-
que. Largeur du modéle 2R* = 236 m

Si le souterrain est un tunne/ ou une galerie, on considére que le revé-
tement est perméable (drainage permanent derriére le souténement)
et que l'intérieur de 'ouvrage est évidemment a la pression atmo-
sphérique, soit u = 0, selon les notations de la figure. Par exemple
pouruntunneldediamétreD = 10m, passanta H = 70 msouslanap-
pe phréatique, on trouve que h estde I'ordre de 30 m etdonc le rabat-
tementH-h = 40 m.

En particulier on notera que la nappe rabattue atteint la vodte du tun-
nel(h/D = 0.5) pour H/D d’environ 5.5. Au-dessousde H/D = 5,laca-
lotte est dénoyeée, I’eau ne s’infiltre plus que dans la partie inférieure
du profil.

Si le souterrain est un drain avec une pression interne, les courbes
u/H # 0permettentd’estimer également le rabattement.

3.2 Débit unitaire

Les calculs donnent les débits entrant par les deux faces latérales du
modele, la base étant imperméabile, et le débit drainé par le tunnel,
ces débits étant égaux aux approximations pres de I'étude numeéri-
que.

On peut en donner une expression approchée simple:

q=k(H—u)[1+3 ] (1)



ou q est le débit en [m?/s par ml] de galerie; pour un tunnel u=0
H, T, R* u[m]
k [m/s]

Cette formule, qui a été vérifieée également par des essais sur modele
physique au Laboratoire de mécanique des sols de 'EPFL [Vuillet,
1982], ne tient pas compte du diameétre de la galerie, qui joue d’ail-
leursunréletres peu important. Elle a un caractére empirique, mais il
faut considérer que l'incertitude la plus grande vient des caractéristi-
ques hydrauliques du terrain et qu’on ne saurait prétendre a une trop
grande precision.

3.3 Gradients hydrauliques

Danslecasou la profondeur du tunnel sous la nappeestrelativement
grande (H/D > 6), on peut considérer que I’é¢coulement comporte
une partie radiale au voisinage de la cavité et une zone paralléle au
loin (fig. 2). Legradient hydraulique d’entrée a la paroi de I'ouvrage est
assez uniforme; il peut atteindre une valeur élevée, par exemple i =
4.0dans le cas de lafigure ouUH/D = 693, h/D = 3.00et T/D = 5.33.
Le programme de calcul par la méthode de relaxation fournit le réseau
d’écoulement complet en sortie graphique.

Si la profondeur du tunnel sous la nappe est plus faible (H/D < 5),
I'’écoulement se concentre a la partie inférieure du profil et le réseau
est trés asymétrique autour du tunnel (fig. 3). Le gradient maximal se
situe en radier ou le risque d’entrainement de particules de terrain re-
ste important. Par exemple imax = 1.7 dans le cas de la figure pour
H/D = 2.67,h = 0,T/D = 2.5; le calcul esteffectué ici par éléments fi-
nis dans une section transversale identique a celle du calcul complet
présenté au chapitre 4.

3.4 Influence de la position du fond étanche

Linfluence du niveau de I'imperméable parrapport au tunnel n’a pas
été étudiée de facon systématique, mais seulement pour le cas d’un
tunnel a relativement grande profondeur sous la nappe, H/D = 6.93
(fig. 4).

Le rabattementvarie peu et semble présenter un maximum pour T de
Pordre de une fois et demile diameétre du tunnel. Le débitdiminue sen-
siblement quand la distance a I'imperméable décroit, conformément
al'équation (1).

Quant au gradient hydraulique d’entrée il est a peu prés proportionel
au débit dans le cas étudié puisque I'écoulement reste quasi radial
surtout le périmétre du tunnel:idécroitde 4 a 2.5 quant T/D tombe de
53 a 1.0 environ.

Fig.2 Réseau d'écoulement pour une
galerie profonde sous la nappe (calcul par
laméthode de relaxation)D = 15m, u = 0,

R* = 118m
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Fig.3 Réseau découlement pour une galerie peu profonde sous la nappe (cal-
cul par éléments finis2D)D = 12m,u = 0,R* = 90m
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Fig. 4 Galerie circulaire profonde sous lanappe: influence du niveau de limper-
méable (R* = 118 m)

35 Influence d’un anneau de perméabilité variable

La figure 5 montre I'influence d’un anneau de perméabilité variable,
d’épaisseur d’environ la moitié du rayon du tunnel, sur le rabattement
de la nappe et le débit.

Dans le cas d’une diminution de la perméabilité obtenue par exemple
au moyen d’injections, le rabattement de la nappe et le débit dimi-
nuent trés fortement. A lalimite d’'un anneau pratiquement étanche la
nappe reste a sa position initiale H, le débit est quasi nul et la perte de
charge se concentre dans ’anneauinjecté soitpourlecasde lafigure:
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Fig. 5 Galerie circulaire profonde sous la nappe: influence d'un anneau de per-
méabilité variable (R* = 118 m)
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A: rayon extréme de 'anneau
R: rayon du tunnel
Habib [1982] a donné une expression plus précise du gradient:

H 1
| = "n A * — (2)
R T
soit pour r=R imax = —194__ 4 1 =324
15
ig] 75 75

Avec un étanchement diminuant la perméabilité d’un facteur 10 le ra-
battement n‘atteint que 35% de celui du terrain non-traité et le débit
45%;le gradientmoyenvautenviron 14. Avec un facteur4, lesmémes
valeurs atteignent respectivement 60%, 70% et 9.

Dans le cas d’une augmentation de la perméabilité, le rabattement
tendversceluique donnerait un tunnelde diamétre 2 A équivalentala
limite de lazone décomprimée. Ledébitreste pratiquementinchangé,
ce qui confirme laremarque faite au paragraphe 3.2 et justifie un cal-
cul de débitindépendant de D.

4. ETUDEDELECOULEMENT VERS LE FRONT D’UN TUNNEL
4.1 Rabattement de la nappe

Leréseau d’éléments finis considére un demi-espace du massif par-
tiellement creusé par un tunnel, le plan vertical dans I’axe de I'ouvra-
ge faisant office de plan de symétrie (fig. 6). Le réseau comporte 315
éléments et 1778 noeuds, 15 profils étant répartis irréguliérement de
part et d’autre du front en lesresserant au centre; les profils transver-
saux comportent 21 ou 24 éléments suivant qu’ils sont derriére ou de-
vantle front, avec respectivement 84 et 91 noeuds.

Les dimensions du modeéle sont notées sur la figure 7 qui représente
également lestraces de la nappe rabattue dans le plan axial etdansle
plan transversal du portail pour deux hauteurs initiales de la nappe
Hy = 32 metH2 = 16 m. Dans les deux cas la section courante loin
du front est partiellement dénoyée (H1/D = 2.67, H2/D = 1.33) mais
on observe que pour la nappe la plus haute, le front reste totalement
immergé, la surface libre touchant la volte a environ 3 m en retrait.

4.2 Débitdansle tunnel

Le calcul détaillé des débits entrantdans e tunnela été effectué pour
le cas dela nappe laplus hauteavecH; = 32m,D = 12m,L = 90m
etT = 30m (fig. 8). Au front le débit n’est pas négligeable etilaugmen-
terapidement vers I’arriere puis linéairement avec la distance, vers la
sortie. Par exemple pour k = 10-4 m/s, le debit seraitde 30 t/s au front,
6.5 /s parmetrede galerie prés du front et 3.2 ¢/s par métreverslasor-
tie, soit au total pour les 90 m Q = 390 (/s.

I faut noter que, dans le cas envisagé, environ 80% du débit passe
par la moitié inférieure du profil du fait du dénoiement rapide de la ca-
lotte.

Fig.6 Réseau d’éléments finis pour un massif partiellement creusé parun tun-
nel

Fig. 7 Massif partiellement creusé par untunnel drainé: dimensions du modele
et rabattement de la nappe phréatique
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Fig.8 Massif partiellement creusé par un tunnel drainé: débits entrant dans le
tunnel(H; = 32m)



4.3 Gradients au front

Par rapport au gradient d’entrée dans la section courante du tunnel
drainé, imax = 1.7 enradier, les gradients au front sont nettement plus
élevés(fig.9). llssontgénéralement obliques sur le front, saufdans le
plan horizontal médian etla valeur maximale au pointbasduradier at-
teintimax = 65; en haut du fronti = 2.0 environ.

Cela indique que si le frontest généralement plus stable que la sec-
tion courante du fait de la redistribution tridimensionnelle des con-
traintes, il peut en aller autrement en présenced’eauou les forces de
percolations déstabilisantes sont bien concentrées a 'avancement
du tunnel.

4.4 Influence d’un revétement étanche

En admettant qu’on place un revétement étanche a faible distance du
frontau fur eta mesure du creusement, le régime d'écoulement est to-
talement modifié (fig. 10). Le rabattement estconcentré surla zone du
front,et!'on peutcomparer les surfaces libres dans lecasdrainé déja
envisage et celui ou un revétement étanche est placé a 5 m du front.

5. PRESSIONS SUR LE SOUTENEMENT
5.1 Nappe non rabattue

Lecas ou le niveau de la nappe ne varie pas, qui peut correspondre a
une traversée sous-fluviale ou sous-lacustre, ou au creusement d’un
tunnel dans une formation peu perméable (ou étanchée) surmontée
par un aquifére important, a déja été traité dans la littérature, soit a fai-
ble profondeur [Habib, 1982], soit a grande profondeur par la méthode
convergence-confinement avec une loi de distribution logarithmique
de la pression interstitielle autour de la cavité [Kovari, 1985, zquierdo
et Romana, 1986, Nakhle, 1986].

Pour le cas important des tunnels a faible profondeur dans un sol, on
peut partir de la formule d’effondrement d’un souterrain, donnée par
Caquot[Caquot-Kérisel, 1956], basée sur 'idée que larupture se pro-
duit lorsque la zone plastique atteint la surface libre d’un matériau de
Coulomb pesant. On écrit que I'équilibre limite est atteint pour tous
les points situés sur la verticale de la clef de voute et la pression radia-
le que le soutenement doit supporter vaut:

Ap-1 rp-1
.o B—[BJ ~C - cotg ¢ 1—[28] ®3)

p=)p—2 z z

valable en terrain sec ou

p pression du souténement

Yy : poids volumique du terrain

z : profondeur al'axe du tunnel

R : rayon du tunnel

¢ : cohésion du sol

¢ : angle de frottement interne du sol

Ap : coefficient de butée Ap=tg? [45°+ QJ

2
Par exemple, pour:z = 20m,R = 5m, y = 20kN/m?, ¢ = 20 kPa,
¢ = 30° (Ap = 3)

2 2
_20-20| 5 (5 ~20. 2 -
p=" 25 (20} 20-1.73 | 1 [20} = 425 kPa

 36.0

7 30.0 Axe du tunnei

Coupe verticale

7 240

Axe du tunne!

2 coupe horizontale

Fig.9 Gradients hydrauliques d’entrée au frontdu tunnel (H; = 32 m)

Siun revétement imperméable est placé dans la galerie, il supportera
la charge hydrostatique de la nappe en plus des efforts dus au terrain
etpour ces derniers la formule (3) reste valable a condition d’exprimer
p enfonction des contraintes effectives, soitremplacer par ’(poids
volumique déjaugé) au-dessous de la nappe.

Pour I'exemple précédent, avec H = z (nappe a la surface du sol)
ysat = 20kN/m2 ety = 20 - 10 = 10 kN/m?
p = 50+(20-5) « 10 = 155 kPa

Si I'on considére maintenant, comme au paragraphe 3.5, un anneau
injecté qui provoque des pertes de charge et reporte ainsisur le sol in-
jecté une partie des efforts a reprendre (fig. 11), on admettra que le
souterrain est stable tant que 'anneau (R, A)n’apas été rompu eton
se placera, comme pour la formule (3) dans lazone la plus dangereu-
se, c’est-a-dire autour du rayon vertical ascendant. La pression du
courant intervienten plus du poids propre alors qu’au-dessus de lazo-
ne injectée, la contraire est égale au poids des terres. Pour simplifier
I’écriture, mais sans que celasoitindispensable, on supposera que H
> z (H > z représente une traversée sous fluviale) et I'on trouve:

E.tanch‘e — pa—
a partir de 5m du front —
L Nappe avec
/ souténement
S ————
|
e

—

permeéable

Fig. 10 Rabattement de la nappe avec et sans revéte-
ment étanche, frontlibre(H; = 32 m)




) Ap-1
= | v(z= - _ YA (R i
p=| v (z-A)+cj-cotgd Ap- 2 [A] cj - cotg g+
rp-1
H-R R
(Ap-1) th A/R A

ou cj : cohésion du terrain injecté (¢ admis inchangé)
Yw @ poids volumique de l'eau

Le dernier terme de |'équation est un terme additionnel, presque
toujours prépondérant da a I'’écoulement de gradient défini par la
chargeen clef

H-R 1
AR

Lapplication de la formule (4)illustre I'influence de I’épaisseur de I’an-
neau (A -R) et de la cohésion du terrain traité (fig. 12). On remarquera
que dans 'exemple choisi, la pression hydrostatique vaudrait 150 kPa
en clef de voute et donc que la situation est moins défavorable avec
pertes de charge pour autant que I’'anneau soit suffisamment épais,
de l'ordre du rayon dans le cas particulier. Sinon les forces de percola-
tion deviennent trop importantes.

5.2 Nappe rabattue

Tantque le tunnel reste totalement sous I'eau, soitcommeonl’avu au
début pour des rapports H/D supérieurs a 6 environ, et que |’écoule-
ment autour du tunnel reste approximativement radial, on peut tou-
jours appliquer la formule (4) en estimant i a partir du niveau rabattu h
au-dessus du tunnel drainé et en remplacant A par h, I’anneau de ter-
rain de cohésion naturelle c n'étant cette fois pas traité.

Yy

Anneau injecté

Galerie circulaire avec anneau injecté: notations

Fig. 11

L Pression hydrost.
| alaclef

5 ; |

T ¥ T
0 50 100 150 200 250

plkPal

Fig. 12 Galerie circulaire avec anneau injecté: influence de 'épaisseur de l'an-
neau et de la cohésion du terrain traité sur la pression de souténement.

Il vient:

; Ap-1 ,
p= ‘/(Z—h)+c-cotg([)-ﬂ [B] _c.cotg(p_;_ﬁ

w-2||n -2
3 Ap-1
h-R R
+ _w(h-R) h) 1+ = (5)
(p-1) tn N/R h

A titre d’'exemple, pour reprendre le cas de la figure 4, avec
vy = 20kN/m? ¢ = 30%¢c = 58kPa,z=H = 105m, h = 45m,
R =D/2=75m

2
p = [20 - 60+100 — 450] [é] - 100475+~ [1+é7] = 120 kPa

alors que sil'on place un revétementimperméable, la pression hydro-
statique a la clef remontera a 975 kPa.

Enfin, dans le cas ou le tunnel provoque un rabattement total de la
nappe jusqu’en calotte, lavodte dénoyée n'aura plus a reprendre une
pressiond’eau,etlaformule (3)s’applique, alors qu’enradier il faudra
stabiliser le profil en fonction du gradient d’entrée.

6. CONCLUSION

L'étude detunnels enterrain meuble sous la nappe phréatique néces-
sitela connaissance du régime hydraulique afin de rechercher lasolu-
tion la plussdre pour la conduite des travaux et le dimensionnement
de I'ouvrage. Le choix d’'une méthode de construction particuliére in-
fluence aussi I’environnement construit de facon trés sensible lors-
qu’on se situe a relativement faible profondeur, et qu’on draine le ter-
rain, de facon temporaire ou définitive.

Compte tenu des difficultés a définir de facon précise les conditions
géotechniques et surtout hydrogéologique du terrain a traverser, les
résultats des études numeériques présentées ici devraientpouvoir ser-
vir de guide au niveau de la conception des ouvrages souterrains et
donner des ordres de grandeur valables le dimensionnement.
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Erfahrungen mit wasserundurchlédssigem Beton beim Minchner U-Bahn-Bau

J. Weber

UBERBLICK (Bild 1 und 2)

Vom Miinchner U-Bahn-Netz, das rund 100 km langwerden soll, sind
47 km mit 51 Bahnhéfen in Betrieb. Weitere 26 km mit 27 Bahnhéfen
sind Uber die Hélfte im Rohbau fertig, der Restistin Bau oder vor Bau-
beginn. Von diesen, zusammen 73 km liegen 94% untertage und da-
von rund 90% im Grundwasser. Die Abdichtung erfolgte in den ersten
Jahren des U-Bahn-Baus tberwiegend mit Bitumen, dann setzte sich
immer mehr die Verwendung von wasserundurchldssigem Beton
durch, sodass heute nur 15% der Streckentunnel und %2 der Bahnho-
fe eine Bitumenabdichtung aufweisen. Ansonsten wurde wasserun-
durchléssiger Beton verwendet.

Bezuglich der angewendeten Bauverfahren sind neben der offenen
Bauweise die umweltfreundlichen und flexiblen Spritzbetonbauwei-
sen am wichtigsten geworden. Schon s der Tunnelstrecken sowie
mehrere Bahnsteigtunnel, Weichen- und Abstellanlagen wurden da-

Anteile der
e

/
bit. Isolierung 15%

73 km

—=m in Betrieb
wxxzz |m Bau
—— in Planung

Tunnel
im 1. Grundwasserstockwerk

mit errichtet, obwonhl sie erst seit 1973 angewendet wurden (Hoch-
muth et al. 1985, 86, 87).

Die U-Bahn-Bauwerke liegen in grundwasserfiihrenden quartéren
und tertiédren Bodenschichten. Die meist vermergelten und praktisch
wasserundurchldssigen Tone und Schluffe bewirken eine Trennung
des Grundwassers in mehrere Stockwerke. Die oberste, 4 bis 7 m, be-
reichsweise bis 20 m dicke Schicht aus stark wasserundurchlassigen
quartdren Schottern gehért zum ersten, freien Grundwasserstock-
werk. Weitere Stockwerke sind in den tertidren Fein- und Mittelsan-
den.Diese kdnnen nurdm-diinn, aber auch 10 m dick sein. Sie fihren
gespanntes Wasser. Je nach Wasserstand und Tiefenlage der Tunnel
liegt der aufzunehmende Wasserdruck im allgemeinen zwischen 1
und 2 bar.

Die Voraussetzungen fir die Anwendung von wasserundurchléssi-
gem Betonin Mlnchen sind gut. Im Grundwasser werden die zuldssi-

Abb. 1 Liniennetz mit Bauweisen- und Abdichtungsanteilen

im 2. Grundwasserstockwerk

- Abb. 2 Tunnellage, Bodenschichtung
- und Grundwasser



gen Grenzwerte fir beton- und stahlangreifende Substanzen nicht er-
reicht. Das Grundwasser ist kalkhaltig und bewirkt Aussinterungen
an Feuchtstellen, was in vielen Féllen zu einer gewissen Selbsthei-
lung fUhrt. Glnstig sind auch die relativ gleichmassigen Temperatu-
ren und die Luftbewegung in den Tunneln durch den Fahrbetrieb der
Zuge. Insbesondere sind schadliche Minustemperaturen mit der Ge-
fahr von Eisbildungen auf einige Zugangsbereiche und Liiftungs-
schéchte beschrénkt.

ENTWICKLUNGSSCHRITTE UND ERFAHRUNGEN
1. Offene Bauweise (Bild 3a, b)

Bei Anwendung der offenen Bauweise wurden zu Beginn des U-
Bahn-Baus alle Bahnhofstunnel und auch die meisten Streckentun-
nel mit mehrlagiger Bitumenpappe oder mit Bitumenschweissbah-
nen abgedichtet. Beiden Bahnhéfen wurde mit, bei den Streckentun-
neln ohne Arbeitsraum gearbeitet. Schon friih entschloss man sich,
auch eingleisige Streckenabschnitte aus wasserundurchldssigem
Beton zu bauen. Die flaichengelagerten Rechteckrahmen wurden in
10 m langen Blécken mit einer hochliegenden Arbeitsfuge erstellt.

Gute Ergebnisse ermutigten zu einer weitergehenden Anwendung.
Bald wurde fur alle Streckentunnel wasserundurchlassiger Beton
verwendet. Anfangs wurde ohne, spater mit Arbeitsraum gearbeitet.
Die Blockfugen werden mit 35 cm breiten Dehnungsfugenbandern,
die Arbeitsfugen mit 25 cm breiten Arbeitsfugenbéndern, jeweils aus
Kunstkautschuk, abgedichtet.

Seit 1972 werden auch die Bahnhofe in wasserundurchldssigem Be-
ton erstellt. Dabei werden die Bahnsteigtunnel in bis zu 18 m lange
Blockegeteilt. Die Fugenausbildung erfolgt wie bei den Streckentun-
neln. Bei hochliegenden Decken mit weniger als 2 m Erdiber-
deckung wird zuséatzlich eine Abdichtung zum Schutze gegen Tau-
salz, gewohnlich eine Spritzisolierung, aufgebracht.

Fur Decken- und Sohldurchdringungen, z. B. durch Mittelbohrtrager,
haben sich die seinerzeit konzipierten einfachen Lésungen bewahrt.
Da die DIN 1045 auf die Bemessung wasserundurchlassiger U-Bahn-
Bauteile nicht ausreichend eingeht, wurde, um wirtschaftliche Be-
wehrungen zu erzielen, auch eine praktikable Bemessungsregel ein-
geflhrt. Sie sieht im wesentlichen den Nachweis einer 15 cm (fallwei-
se 12 cm) dicken Betondruckzone im Gebrauchszustand vor. Mit die-
sem Nachweis ergeben sich auch wirtschaftliche Konstruktions-
dicken. Nur in Sonderféllen, wo eine entsprechend dicke Beton-
druckzone nicht nachgewiesen werden kann, wird mit abgeminder-
ten Stahlspannungen bzw. mit Vergleichszugsspannungen gerech-
net(Joas, Petruschke 1971).

Es kann heute gesagt werden, dass sich der wasserundurchldssige
Beton bei den in offener Bauweise erstellten Streckentunneln und
Bahnhofen auf Anhieb bewéhrt hat. Es werden «staubtrockene» Tun-
nel gefordert und auch erzielt. Der Nachbesserungsaufwand fir die
wenigen zufdlligen Feuchtstellen, die meist an den Blockfugen auf-
treten, ist nicht nennenswert.

2. Deckelbauweisen (Bild 3c, d)

1967 wurde erstmals eine Schlitzwand-Deckelbauweise beim Bau
des U- und S-Bahn-Kreuzungsbahnhofes am Marienplatz angewen-
det. Auf die 80 cm dicken Schlitzwande wurde eine Bitumenabdich-
tung aufgebracht und eine innere Wandschale dagegen betoniert.

Beim fast gleichzeitig gebauten Stachusverkehrsbauwerk wurde auf
die Abdichtung und die innere Wandschale verzichtet, aber sicher-
heitshalber vor eine Schlitzwand noch ein 80 cm breiter Kontrollgang
angeordnet.

Ab 1976 wurden beim 4gleisigen U-Bahnhof am Hauptbahnhof und
bei einer Reihe anderer Bahnhoéfe 100 cm und 80 cm dicke Schlitz-
wande verwendet und sowohl auf die Abdichtung als auch auf den
Kontrollgang verzichtet. Eine weitere 1975 ausgeflihrte Variante war
der Vorsatz einer Wandschale aus wasserundurchldssigem Beton.
Die Abschalung der Schlitzwandelemente erfolgte iberwiegend mit
Fugenrohren, aber auch mit Stahlbetonfertigteilen.

Seit 1983 wird fir hochliegende Bahnhofe, die nur wenig ins Grund-
wasser eintauchen, eine Bohrpfahl-Deckelbauweise angewendet.
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Abb. 3 Entwicklungsschritte der Tunnelabdichtung:
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Abb. 3b Offene Bauweise, Detail Decken- und Sohidurchdringung



Ceckelbauweise

Abb. 3c Deckelbauweise

Schlitzwandfugenausbildung
mit Abstellrohr

mit Fertigteil

Sohle / Wand

Konsole
Schlitzwand

Abb. 3d Deckelbauweise, Detail Fugenausbildung

Hier werden die Aussenwande mit Gberschnittenen Bohrpfahlen aus-
gefuhrt und im Grundwasserbereich ein Trog aus wasserundurchlas-
sigem Beton angeordnet.

Anders als bei den Tunneln der offenen Bauweise ist bei den Schlitz-
wénden mit einem nicht unbedeutenden Aufwand fir Nachdich-
tungsarbeiten an den Fugen zu rechnen. Dieser Aufwand ist in die
Angebotspreise einzurechnen. Nach bisherigen Erfahrungen sind
diese Kosten sehr unterschiedlich. Sielagenbei8 zwischen 1976 und
1980 ausgefiihrten Losen zwischen 20, — und 135,— DM /m?2, im Mit-
tel bei 61,— DM/m2. Das entspricht rund 20% des Schlitzwandprei-
ses ohne Bewehrung.

Beidrei weiteren Bahnhéfen mit Schlitzwandumschliessung, die sich
derzeit in Fertigstellung befinden, liegen die Nachdichtungskosten
im Mittel bei 17— DM/m?, das sind ca. 4% des Schlitzwandpreises
ohne Bewehrung. Die Ursachen fiir die grossen Unterschiede liegen
in verschiedenen o&rtlichen und hydrogeologischen Verhéltnissen,
aber auch in der Ausfliihrungsqualitat und in der Nachverpresstech-
nik.

Diesem Nachbesserungsaufwand steht aber ein Vielfaches an Ein-
sparungen fiir eine Abdichtung und eine zusétzliche Wandschale ge-
genuber.

3. Geschlossene Bauweisen (Bild 3e, 3f, 4)

3.1 Bei den eingleisigen Streckentunneln in geschlossener Bauwei-
sewurde am Beginn der vollmechanische Schildvortrieb verwendet.
Von 1966 bis 1980 wurden in 6 Baulosen 13 km Einzeltunnel aufgefah-
ren. Dabei gab es folgende Entwicklung (Krischke 1982):

Beiden ersten 2 Losen wurde mit einer Bitumenabdichtung zwischen
Aussenschale und einer 18 cm dicken, bewehrten Innenschale (aus
B 45) gearbeitet. Beim dritten Baulos wurde im Jahre 1971 wahrend
der Bauarbeiten auf eine 40 cm dicke Innenschale aus wasserun-
durchldssigem Beton (B30) umgestellt. Grund dafir war ein Brand,
bei dem diebereitsaufgebrachte Abdichtung eines mehrere hundert
Meterlangen Abschnittes véllig zerstdrt wurde und auch mehrere der
zum Teil schon eingebauten Innenschalenbldcke so stark beschadigt
wurden, dass sie abgebrochen werden mussten. Bereits 1 Jahr vor-
her hatte sich bei Abdichtungsarbeiten am Rathaustunnel ein Bran-
dungliick ereignet, das 3 Menschenleben forderte.

Zwischen Aussen- und Innenschale wurde ein Kalkmilchanstrich auf-
gebracht, um die Schwindspannungen zu verringern und eine gewis-
se zusétzliche Dichtung durch Versinterung zu erzielen. Die Block-
ldngen betrugen 5,5 m, spater 75 m. Zwischen den Blockfugen wurde
ein 30 cm breites Dehnungsfugenband aus Kunstkautschuk mit beid-
seitig anvulkanisierten Stahlblechlaschen eingebaut. Es wurde in
zwei Abschnitten, Sohle und Gewdlbe, betoniert. Zur Dichtung der Ar-
beitsfugen verwendete man 1,5 mm dicke Fugenbander aus Stahl.
Sie wurden mit den Stahlblechlaschen der Dehnungsfugenbander
verschweisst.

Die damit gemachten Erfahrungen waren gut. Als besonders vorteil-
hafterwies sich die einfache und wirksame Behebungvon Undichtig-
keiten, weil hier die Wasseraustrittsstelle und die Schadstelleim Be-
ton Ubereinstimmen. Deshalb wurde auch das vierte Baulos mit die-
sem Verfahren ausgefuhrt.

1973 kam dann der Schritt zum einschaligen Ausbau mit Stahlbeton-
kassettentibbingen aus wasserundurchldssigem Beton und der
Dichtung der Stossfugen mit einem umlaufenden Neopreneband. Mit
diesem Verfahren wurde noch ein weiteres Bauloszwischen 1978 und
1980 ausgefhrt.

3.2 MitdemerstenEinsatz der Spritzbetonvortriebe im Jahre 1973
kam der zweischaligen Bauart mit wasserundurchlassigen Innen-
schalen neue und grosse Bedeutung zu. Die ersten Baulose wurden
nach Sondervorschlagen ausgefiihrt, und zwar fir die Streckentun-
nelzundchstmiteiner40cm,dannmiteiner35cm dicken Innenscha-
le aus wasserundurchldssigem Betonder Gite B 25. Es wurde direkt,
ohne Ausgleichsputz oder Kalkmilchanstrich, gegen die rauhe
Spritzbetonaussenschale betoniert. Die Blécke waren 10 m lang. Sie
wurden, wie beiden Schilden, in zwei Abschnitten, Sohle und Gewdl-
be, hergestellt, und auch die Fugenausbildung erfolgte analog.

1
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Bald wurden auch grosse Bahnhofstunnel, Trompetenquerschnitte
und mehrzellige Tunnel in Spritzbetonbauweise und mit Innenscha-
len aus wasserundurchldssigem Beton ausgefiihrt (Krischke 1982).
Diese Konzeption ist bis heute unverandert geblieben.

Seit 1982 werden allerdings die eingleisigen Tunnel mit einem
Fullround-Schalwagen in einem Arbeitsgang hergestellt. Alle Innen-
schalen werden bewehrt. Gewahlt wird ein Maschennetz von 10 cm
als Grundbewehrung. Der Bewehrungsgehalt liegt bei den eingleisi-
gen Tunneln zwischen 40 und 60 kg/m?, bei den mehrgleisigen Tun-
neln bei 60 kg/m?.

33 Bezlglich der mit Innenschalen gemachten Erfahrungen hat
sich gezeigt, dass staubtrockene Tunnel nicht zu erreichen sind. Ver-
einzelte, leichte Feuchtstellen werden deshalb zugelassen. Mit Nach-
dichtungsarbeiten muss trotzdem gerechnet werden. Die Hohe des
Nachdichtungsaufwandes kann, wenn auch mit Einschrankungen,
insbesondere wegen der unterschiedlichen Qualitat der Nachpress-
technik, als Gradmesser fir den Erfolg einer Innenschalenerstellung
gelten.

DerinBild4 gegebene Uberblick zeigt folgendes: Beiden ersten zwei
Schildbaulosen, die mit einer Bitumenabdichtung ausgefihrt wur-
den, war trotzdem ein beachtlicher Nachdichtungsaufwand erforder-
lich. Er betrug beim ersten Baulos 12,— DM/m? Innenflache, beim
zweiten Baulos sogar 41,— DM/m?.

Bei den zwei Losen mit dem einschaligen Tibbingausbau lag der
Nachdichtungsaufwand im Mittel bei 39,— DM/m?2.

Bei den zwei Schildbaulosen mit Innenschalen aus wasserundurch-
l&ssigem Beton betrug er je 15— DM/m?2 und war damit geringer als
bei den Baulosen mit Bitumenabdichtung.

Die aufgefiihrten 18 Baulose mit Spritzbetonaussenschale und was-
serundurchlassiger Innenschale umfassen ca. 28 km Tunnelldnge
und einen Zeitraum von 12 Jahren.

Im Schnitt liegen die Nachbesserungsaufwendungen bei 14,—
DM /m2, das sind knapp 10% der mittleren Kosten der unbewehrten
Innenschale von 143,— DM /m?2. Betrachten wir den Nachdichtungs-
aufwand noch néher, so fallen zum einen die grossen Unterschiede
zwischen den einzelnen Baulosen und den verschiedenen Firmen-
gruppen auf. Zum anderen sind zeitlich grosse Unterschiede festzu-
stellen. Betrachtet man die 18 Baulose in drei Vierjahreszeitrdumen,
soliegenim zweiten Vierjahreszeitraum die durchschnittlichen Nach-
besserungskosten mit 20,— DM /m? rund doppelt so hoch wie im er-
sten und im jingsten Zeitraum. Bei letzterem (1983 - 86) weist von 7
Baulosen ein einziges Gber dem Durchschnitt liegende Nachbesse-
rungskosten auf. Bei den anderen 6 Baulosen betragt der mittlere
Nachbesserungsaufwand 7— DM/m?, das sind etwa 4,5% der In-
nenschalenkosten ohne Bewehrung.

Solche Globalbetrachtungen, die ohne eine Wichtung der speziellen
Umsténde erfolgen, zeigen natrlich nur grobe Tendenzen und keine
speziellen Ursachen. Soistein Teil der iberdurchschnittlichen Nach-
dichtungskosten des zweiten Zeitraums sicherlich auch in einem
Uberdurchschnittlichen Schwierigkeitsgrad einiger Lose begriindet.
Andererseits ist nicht von der Hand zu weisen, dass die technische
Aufmerksamkeit (iberwiegend den Tunnelvortrieben galt und die
Schwierigkeiten der Innenschalenherstellung teilweise unterschéatzt
worden sind. Dazu beigetragen hat sicherlich auch ein Rationalisie-
rungszwang, um die zeitweise riickldufigen Innenschalenpreise aus-
zugleichen. Auf den Baustellen zeigt sich ausserdem ein unter-
schiedliches «know how» in der Nachdichtungstechnik. So lassen
sich die Aufwendungen erheblich reduzieren, wenn nicht nach der In-
nenschalenfertigstellung planlos mit den Nachbesserungen begon-
nen wird, sondern zuné&chst die Zementverpressung im Firstbereich
zwischen Innen- und Aussenschale sehr sorgfaltig durchgefihrt wird
und dann die Verpressungen mit Kunstharz erst nach einer gewissen
Beobachtungszeit gezielt aufgenommen werden. Doch zeigen diese
Betrachtungen auch klar, dass wasserundurchlédssige Innenschalen
mit einem geringen Nachdichtungsaufwand erstelltwerden kénnen.
Wenn dieser auch von den ausfuhrenden Firmen als Nebenleistung
zu erbringen ist, ist es schon aus Grinden der Qualitdtssicherung
notwendig,den Ursachender unterschiedlichen Ergebnisse nachzu-

spuren und damit zu technischen Verbesserungen zu kommen. Zu
diesem Zweck wird beim U-Bahn-Bauin Minchen seit einigen Jahren
ein neuer Weg beschritten. Neben den Qualitdtsanforderungen,
Eignungs- und Guteprifungen werden auch umfangreiche Protokol-
lierungen vorgeschrieben, um daraus statistisch verwertbare Daten
zu gewinnen.

ANFORDERUNGEN, HERSTELLUNGSHINWEISE

Zu den Qualitatsanforderungen der Ausschreibung gehéren Festig-
keit (B25), Wassereindringtiefe am Probekérper (3 cm), Mindest-
dicken, Fugenausbildung und die Dichtigkeitsanforderungen an das
Bauwerk. Dazu kommen Herstellungshinweise, wobei aber die Be-
tonrezeptur und die Betoneinbringung samt Nachbehandlung ein-
deutig im Verantwortungsbereich des Unternehmers bleiben.

Wichtige Herstellungskriterien sind z. B.: Frischbetontemperatur un-
ter 22° als Zusatzmittel tiblicherweise nur Fliessmittel bzw. Verfliissi-
ger (Zugabemenge 0,4 - 1,0% des Zementgewichts), Ausschalen
nach 10 bis 12 Stunden (entsprechend dem Betoniertakt), Nachbe-
handlung und Abhdngen der Tunnel gegen Luftzug.

Die in Bild 5 dargestellte Streuung der Betonzusammensetzung von
einer Reihe von Baulosen zeigt vergleichsweise geringe Unterschie-
de in den Betonrezepturen. Die Dichtigkeitsanforderungen bei der U-
Bahn Miinchen sind in Tabelle 1 zusammengestellt.

Zur Feststellung des Durchfeuchtungsgrades wurde bisher ein soge-
nanntes «Handauflege-Kriterium» angewendet. Es besagt, dass
nach dem Berlihren einer Feuchtstelle mit der trockenen Hand keine
Wasserspuren erkennbar seindirfen. Andernfallsistdie Feuchtstelle
nachzubessern. Da dieses Verfahren subjektiv sein kann, wird nun-
mehr, als Verfeinerung der Kriterien der Bundesbahn, ein neues Ver-
fahren vorgeschrieben, welches den Durchfeuchtungsgrad mit ver-
farbten Prifpapierblattern misst (Bild 6). Ein mit Uranin gefarbtes
Prifpapier und 4 unbehandelte Blatter werden mit einem Moosgum-
mistempel auf die Undichtigkeitsstelle gedrickt. Das zutretende
Wasser wird von den Prifpapierschichten aufgesaugt und verfarbt
dabei durch den gelésten Farbstoff die unbehandelten Blatter. Die
Zahl der verféarbten Prifpapierblétter gibt den Durchfeuchtungsgrad
an. Die Ausschreibung sieht vor, dass bei Tunnelinnenschalen ab
dem Durchfeuchtungsgrad 2 eine Nachbesserung der Feuchtstelle
vorzunehmen ist.

Zuschlag-Sieblinie

100 T
Sieb- I
durchgang [%]SO 271 A/B 32
F A
0 1
0,25 L 315 mm
320 @328 360
Bindemittel [kgl
— 87 100
— PZ/EPZ 35 F i (%]
— Flugasche i (%]
050 ? 0,54 0,60
W/Z - Wert
052 056
40 L7 St
Ausbreitmal [cm]
43 51
Ausschalfestigkeit [N/mm?]

mmmmm 50 % Haufigkeitsband

Abb. 5 Betonrezepturen
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Bauteil Bauwerke in offener Schlitzwande,
Bauweise Tunnelinnenschalen
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NACHBESSERUNG VON FEUCHTSTELLEN, PROTOKOLLIERUNG

Die Verpressung der Feuchtstellen wird im allgemeinen mit Hilfe von ~ Abb. 7 Nachbesserung von Feuchtstellen:
Bohrpackern durchgefihrt, weil beiihnen die bei Klebepackern erfor-

derliche Verddmmung der Risse entfallen kann (Bild 7a). mlf KIEDEDOCREF mlf B Oh FDOCke r

Die Vertraglichkeit der Verpressmittel mit allen Baustoffen und mit
dem Grundwasser ist nachzuweisen. Als Verpressmittel werden in
der Regel Polyurethanharze und Polyurethanschdume verwendet.
Die Feuchtstellen werden mit zweikomponentigen Polyurethanhar-
zen verpresst. Bei starkem Wassereintritt wird vorher mit einem ein-
komponentigen Polyurethanschaum verdammt.

Aus den Erfahrungen der Vergangenheit hat es sich als erforderlich
erwiesen, die Nachbesserungen zu Gberwachen und dabei Qualitéts-
kontrollen durchzuflhren, insbesondere Identitats- und Viskositéts-
prifungen. Bei der Identitatsprifung wird mit infrarotspektrographi-
schen Aufnahmen der Binder- und Harterkomponente uberprift, ob - I

das an der Baustelle verwendete Injektionsmittel mit dem vorgesehe- 10 9d
nen identisch ist. Die Viskositat des Injektionsmittels wird mit dem !
Fordtrichtergerét Gberprift. Dabei wird die Auslaufzeitdes Verpress-
mittels gemessen. Die in Bild 7b gezeigten Messergebnisse verdeut-
lichen den grossen Unterschied im Mittelwert und in der Streuung der
Auslaufzeit je nach der Qualitat der Verarbeitung.

Zur statistischen Auswertung ist fur jeden Innenschalenblock ein bEI Fuge n
ausfuhrliches Protokoll tiber die Feuchtstellen, Risse und liber die

Feuchtstellennachdichtung zu fiihren (Bild 7c). Dabeiistdie Riss-und

Feuchtstellenaufnahme in eine vorgegebene Feldereinteilung mit

Teilflachen von ca. 2x2 m einzutragen. Bei der Feuchstellenaufnah-

me ist die Zahl der Feuchtstellen und der jeweilige Durchfeuchtungs-

grad anzugeben. Die aufzunehmenden Risse werden nach Um- Fehlstelle
fangsrissen, Langsrissen und Netzrissen unterschieden. Abb. 7a  Nachbesserungstechnik
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Von der Nachdichtungistdas Injektionsmittel, die Chargennummer,
das Ergebnis der Viskositatspriifung, die Zahl der Packer, die Menge
des verbrauchten Injektionsmaterials und der grésste Injektions-
druck festzuhalten.

ERGEBNISSEDER STATISTISCHEN AUSWERTUNG
VON 2 BAULOSEN

Von zwei Baulosen, A und B, liegt nunmehr eine derartige Protokollie-
rung vor. Die Innenschalenvon Los Awurden 1984, dievonLosB 1986
erstellt, und zwar von derselben Firmengruppe. Die Betonrezeptur
beider Lose war etwa gleich. Der Beton wurde bei Los A mit Pumplei-
tungen, bei Los B mit Betonfahrzeugen zur Einbringstelle gebracht
und dort in die Schalung gepumpt.

Es wurden verschiedene Schalwagensysteme verwendet: Bei Los A
ein Fullround-Schalwagen mit einklappbaren Seitenelementen und
mit versetzbaren, mehrteiligen Sohlelementen, aufdenen der Trans-
portwagen wandert. Die Abstitzung der Schalhaut erfolgt mit Spin-
deln auf die Aussenschale des zu betonierenden Blocks. Die Spin-
deln werden nach dem Ansteifen des Betons gezogen. Die dabei ent-
stehenden Hohlrdume mussen durch Nachritteln geschlossen wer-
den.

In Los B wurde ein Fullround-Schalwagen eingesetzt, bei dem die
Schalhaut auf einer innenliegenden Vorschubriistung von der dop-
pelten Lange eines Betonierabschnittes als Ganzes verfahren wird.
Die Herstellungsgeschwindigkeit betrug bei beiden Baulosen 4 bis 5
Blocke pro Woche.

Aus den Protokollen konnten die in den Bildern 8a - g gezeigten Er-
gebnisse gewonnen werden. Bei den dargestellten Verteilungsdich-
ten ergibt das Integral tiber die Schale oder tber die Fuge jeweils
100%. Von den aufgenommenen Rissen, die alle aus den Zwangsbe-
anspruchungen stammen, war die Rissbreite zu 99% kleiner als 0,4
mm, zu 85% kleiner als 0,25 mm. Etwa 10% der Risse waren wasser-
fuhrend. Bei den Umfangsrissen (Bild 8a) weisen beide Lose die glei-
che Verteilung auf. Im wesentlichen traten sie an der Firste auf und
dort gehauftan den Drittelspunkten.

In der Haufigkeit der Umfangsrisse dagegen sind Los A und B sehr
unterschiedlich. BeiLosBtraten nur etwa %2 soviel Risse wie beiLosA
auf. Bei den Langsrissen (Bild 8b) zeigt sich bei Los A und B eine un-
terschiedliche Verteilung. Wahrend sie im Los B im wesentlichen nur
im Bereich der Firste und dort gehduft in Feldmitte aufgetreten sind,
waren sie im Los A zwar auch an der Firste, (iberwiegend aber im
Sohlbereich und dort ebenfalls vorwiegend in Feldmitte. Mdglicher-
weise ist dieser Unterschied auf die verschiedenen Schalwagensy-
steme zurlickzufUhren. Die Zahl der Langsrisse liegt deutlich unter
den Umfangsrissen. Bezliglich der Netzrisse hat die Auswertung er-
geben, dass ihnen an Zahl und Verteilung in beiden Losen keine Be-
deutung zukam.

Die Verteilung der Feuchtstellen (Bild 8c) ist bei A und B wieder
gleich. Bei der Auswertung wurden die Feuchtstellen durch Multipli-
kation mitihrem Durchfeuchtungsgrad gewichtet. Im Schalenbereich

(Ford-Trichter-Gerat)
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Abb.7c  Protokollierung

Abb. 8 Ergebnis der statistischen Auswertung von 2 Baulosen A und B:
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Haufigkeit Verteilung Verteilung
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Los A Los B Lose Aund B
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3% ge 1203 4195 483
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344
Lose A und B
1-gleisiger Tunnel, Blocklange 10 m

Abb. 8d Vergleich Fuge — Innenschale

konzentrierten sich die Feuchtstellen in Feldmitte, und zwar Gberden
ganzen Umfang, also auch an Stellen, wo weder Langs- noch Um-
tangsrisse festgestellt worden sind. Das bedeutet aber, dass durch
die Vermeidung von Rissen allein noch kein wasserundurchlédssiger
Betonerzieltwird. Ursache kénnte eine geringere Verdichtungsarbeit
in Feldmitte sein, da gewéhnlich im Bereich der Fugen am intensiv-
sten gerdttelt wird. Die Feuchtstellen an den Fugen treten dagegen
bei beiden Losen am starksten im Sohlbereich auf. Dies ist wahr-
scheinlich auf mechanische Beschadigungen zurlickzufiihren. Be-
zlglich der Haufigkeit der Fehlstellen liegt Los B sowohl im Fugen-,
als auch im Schalenbereich deutlich unter Los A.

Ein Vergleich von Fuge und Schale fur Los A und B zusammen (Bild
8d)zeigt,dassander Fuge fast genausoviele Feuchtstellen wieim ge-
samten Schalenbereich aufgetreten sind.

Die Zahl der gesetzten Packer ist bei Fuge und Schale etwa gleich,
wahrend die Menge des verpressten Harzes an den Fugen héher ist
als im Schalenbereich. Die Verteilung der Packer und die Verteilung
der verbrauchten Harzmenge stimmen im wesentlichen sowohl im
Fugen-alsauchim Schalenbereich mit der Verteilung der Feuchtstel-
len iberein (Bild 8e, 8f).
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Betrachtet man den gesamten Nachbesserungsaufwand der beiden
Lose, so zeigt sich bei Los B nur beim Verddmmungsmaterial ein ho-
herer Aufwand als beiLos A. Bezieht manaberden Nachbesserungs-
aufwand auf die Zahl der Feuchtstellen, so zeigt sich, dass bei Los B
der Verbrauch an Packern und Verfiillharz gegentiber Los A tberpro-
portional hoch ist. Der Nachdichtungsaufwand war bei beiden Losen
mitetwa9,—DM/m2gleich hoch, trotz der unterschiedlichen Feucht-
stellenzahlen.

Die verbesserten Innenschalen von Los B sind vermutlich auf eine
bessere Betoneinbringung und Verdichtung zurtickzufuhren, der re-
lativ héhere Materialverbrauch bei der Feuchtstellennachbesserung
dirfte zum Teil aufeiner unterschiedlichen Verpresstechnik beruhen.

Ein Schwerpunkt fir weitere Verbesserungen ist sicherlich auf den
Fugenbereich zu legen.

Von weiteren offenen Fragen sei nur der Einfluss unterschiedlicher
Schalendicken durch die Imperfektionen der Aussenschale, der Ein-
fluss des Bewehrungsgehaltes, der Blockldngen und der verschiede-
nen Schalwagensysteme genannt.

LANGZEITBEOBACHTUNGEN

Da uber die langfristige Lastentwicklung und die Dauerbeanspru-
chung der Innenschale in dem komplexen Verbundsystem Boden -
Aussenschale - Innenschale derzeit noch keine Erkenntnisse vorlie-
gen, werden in einigen Querschnitten Langzeituntersuchungen mit
Dehnungsgebern durchgefiihrt, die heute aber noch keine abschlies-
sendenAussagenzulassen. Ein Zwischenbericht Uber eine 10jéhrige
Beobachtungvon 2 Messquerschnitten eines Bauloses liegtvor (Gais
etal. 1986).

Anzumerken ist, dass flr spétere, heute noch nicht vorhersehbare
Bauvorhaben im Stadtgebiet der Reibungsverbund mit der Aussen-
schale eine qualitative, nicht in Rechnung gestellte Sicherheitsreser-
ve darstellt.

Bezuglich des Bauunterhaltungsaufwandes sind die sicherlich noch

jungen Erfahrungen mit wasserundurchldssigem Beton gut. Aufden
Betriebsstrecken sind inden letzten 7Jahren nennenswerte Aufwen-
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dungen fur erforderliche Nachdichtungen nur bei den U-Bahn-
Bauwerken mit bituminéser Abdichtung (ca.6200,— DM/km und
Jahr)und mit Schlitzwandumschliessungen(ca. 1500,— DM/kmund
Jahr) entstanden. Flr den wasserundurchlédssigen Beton der offenen
und geschlossenen Bauweisen sind praktisch noch keine Kosten an-
gefallen.

Verdammung [l Verfillung (1]

OOO00
® o o e
OO000

@

A

2L Packer/Block
1,4 | Verdammung/Block

8,3 [ VEFfUllUI’lg/BlOCk Abb.8g Sanierungsaufwand

SCHLUSSBEMERKUNG

Die dargelegten Erfahrungen zeigen, dass sich die Verwendung von
wasserundurchldssigem Beton zur Abdichtung der U-Bahn-Bauwer-
ke in Miinchen bei allen Bauweisen bewéhrt und gelohnt hat. Bei den
Innenschalen der Spritzbetonbauweisen soll die Fortfihrung der ge-
schilderten Protokollierungen und statistischen Auswertungen dazu
beitragen, die nétigen Erkenntnisse zu gewinnen, um die Innenscha-
len noch zu verbessern, Qualitatsstreuungen abzubauen und damit
generell einen niederen Nachbesserungsaufwand zu erzielen.
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Abb.9 Nachdichtungsarbeiten bei einer Innenschale

Abb. 10

Abb. 11
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Innenschale eines zweigleisigen und von 2 eingleisigen Tunneln

Bahnsteigtunnel mit sichtbar gelassenen Innenschalen
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Tunnelbau in quellfdhigem Gebirge

K. Kovari, Ch. Amstad, G. Anagnostou
Eidg. Techn. Hochschule Zirich

1. EINLEITUNG

Ton- und anhydrithaltige Gesteine haben die Eigenschaft, ihr Volu-
men durch Aufnahme von Wasser zu vermehren. Man spricht vom
Quellendieser Gesteine. Beim Tunnelbaumacht sich das Quellen be-
kanntlich durch Sohlhebungen oder bei deren Behinderung durch
den Sohldruck auf das Sohlgewdlbe bemerkbar (Fig. 1). Bei intaktem
Gewodlbe kann das Tunnelrohr blockweise als Ganzes angehoben
werden, sodass Hebungen der Sohle auch von solchen der Firste be-
gleitet werden. In vielen Fallen vermag das eingezogene Sohlgewdl-
be dem Druck nicht standzuhalten, sodass es zerstért wird.

SOHLHEBUNG QUELLDRUCK

Fig. 1 Die Auswirkungen des Queliens im Tunnelbau

Da eine grossere Zahl von Untertagbauten auch kinftig in quellfahi-
gen Formationen erstellt werden, kommt der Beherrschung des
Quelldruckes eine erhebliche wirtschaftliche Bedeutung zu. Im fol-
genden soll Uber eine neuartige Beobachtungsmethode, Uiber einige
Aspekte der Bemessung des Ausbaues und Uber Erfahrungen mit
demAnordneneiner Knautschzone zwischen Sohlgewélbe und Fels,
waseine problemgerechte Lésung fur den Tunnelbau im quellfédhigen
Gebirge darstellt, berichtet werden.

2. MESSUNGDER QUELLDEHNUNG IMFELS

Die Auswirkung des Quellens auf das Bauwerk wird in den meisten
Féllen durch Nivellement- und Konvergenzmessungen verfolgt. Oft
werden jedoch auch Bohrlochextensometermessungen angeordnet,
die auch Aufschluss tiber die Vorgdnge im Gebirge geben.

Seit einiger Zeit verfligen wir tiber ein Messinstrument, mit dem der
Quellprozess im Feld sehr genau und in Einzelheiten verfolgt werden
kann. Es handelt sich um das Gleitmikrometer, mit dem man den
lickenlosen Verlauf der Dehnung entlang von Bohrldchern erfassen
kann. Die Genauigkeit dieser portablen Sonde ist im Feld besser als
+5+10-6. Da die Basislange der Dehnungsmessung 1.0 m betrégt,
benitzen wir in der Regel die Einheit mm/m’. Die relative Distanzan-
derung zweier benachbarter Messmarken im Bohrloch kann somit
mit einer Genauigkeit von +5 pm/m’ erfasst werden. Einzelheiten
der Messtechnik wurden anderswo eingehend beschrieben [1]. Im
folgenden betrachten wir einige Beispiele von Dehnungsmessungen
in Strassentunnels, welche durch quellfahige Formationen flhren.

Der Pfandertunnel bei Bregenz [2] durchértert auf einer Strecke von
rund 4.4 km eine Wechsellagerung von Mergel- und Sandsteinb&n-
ken. Noch wahrend der Bauarbeiten drang die durch Spritzbeton al-

leine gesicherte Sohle in den Hohlraum ein. Daraufwurde eine Syste-
mankerung angeordnet, bestehend aus korrisionsfesten Vorspann-
ankern miteinem Tragvermégenvonrund 1000kN. lhreLéngebetrug
10 m, wovon die Verankerungsstrecke 5 m in Anspruch nahm. Im Zu-
ge der Ankerungsarbeiten wurden an zwei Stellen im Tunnel auch
18 m lange Bohrlécher abgeteuft und mit einer Verrohrung fur Gleit-
mikrometermessungen ausgerustet.

In Fig. 2 sind einige Ergebnisse der seit dem Jahre 1982 in regelmés-
sigen Zeitabstdnden erfolgten Ablesungen dargestellt. Unmittelbar
unter der Sohle weist eine Materialschicht von rund 2 m Stérke eine
Zusammendriickung auf. Diese Schicht befindet sich zwischen den
Képfen dervorgespannten Anker und einem sich weiter unten befind-
lichen grésseren quellfdhigen Materialbereich. Die quellbedingten
Dehnungen nehmen mit der Tiefe deutlich ab, um in einem Abstand
von rund 12 m unter der Sohle ganzlich zu verschwinden. Man beob-
achtet die zeitliche Entwicklung der Verformungen, die einem baldi-
gen Stillstand zustreben. Wahrend der finfjahrigen Messperiode er-
gab sich eine totale Hebung der Sohle von nur rund 1 mm.

In Fig. 3sind die Messergebnisse des zweiten Bohrloches, dasin ei-
ner Entfernungvonrund 1.9kmvom ersteninstalliert wurde, aufgetra-
gen. Hier wurde lediglich eine 2 m machtige Schicht, die unmittelbar
unterder Sohle liegt, als quellfahig identifiziert. Die durch sie beding-
te Sohlhebung betrégt rund 5 mm.

Wir wenden uns nun den Beobachtungen zu, die im Tunnel T8
(Sonceboz-Biel) gemacht werden (Fig. 4).

Bei diesem Tunnel wurde zwischen Sohlgewdlbe und Gebirge eine
Knautschzone eingeschaltet, Uber deren Ausfiihrung anderswo be-
richtet wurde [3]. Die Messmarken der Verrohrung wurden hier nicht
bis an die Sohle herangeflihrt, sodass der Dehnungsverlauf erst ab
rund 1.5 m Tiefe beobachtet werden konnte. Auch hier sind die Verfor-
mungen bemerkenswert gering, obwohl sich unmittelbar nach dem
Ausbruch erhebliche Quellhebungen bemerkbar machten [3]. Aber
auch hier erkennen wir die deutliche Abnahme der Quelldehnung mit
zunehmender Entfernung von Ausbruch.

Ein weiteres Beispiel fiir die Beobachtung des Quellvorganges in der
Umgebung eines Hohlraumes stammt aus dem Belchentunnel der
N2. Weite Streckendieses Tunnels liegen im Gipskeuper, der fir sei-
ne besonders starke Quellfahigkeit bekannt ist. Uber die Schaden,
die in diesem Tunnel schon wahrend der Bauausfiihrung eingetreten
sind, wurde bereits friher ausfuhrlich berichtet [4]. Um den Zustand
dieses Tunnels rund 18 Jahren nach seiner Fertigstellung zu berpri-
fen, wurde 1986 ein umfangreiches Untersuchungsprogramm ange-
ordnet, in dessen Rahmen auch Gleitmikrometer-Messungen durch-
gefuhrtwerden. In einem von insgesamt vier Messquerschnitten wur-
denbereits nach einem halben Jahr Beobachtungszeit (Oktober 1986
- Mérz 1987) deutliche Anzeichen eines nach 18 Jahren noch anhal-
tenden Quellvorganges festgestellt. Wie man Fig. 5entnehmenkann,
fandenin dieser kurzen Messperiode Quelldehnungen von bis zu 0.5
mm/m’ statt, was einer Zunahme der Dehnung von 1% pro Jahr ent-
spricht. Man weiss natirlich nicht, welche Erhéhung des Quell-
druckes aufdas Sohlgewdélbe mit diesem Dehnungsinkrimenten ein-
hergeht. Manweissauchnicht, wodurch die Lickenim Dehnungsver-
lauf bedingt sind. Es ist mdglich, dass das Material in jenen Berei-
chen gar nicht quellfahig ist. Es ist auch denkbar, dass das Quellen
dort unter den heute herrschenden Spannungen schon zur Ruhe ge-
kommenist. Der Dehnungsverlauf entlang desvomrechten Widerla-

19



f~1 mm

-10 -05 +0.5 +1.0

Quelldehnung Stauchung  [mm/m)]

€ [mm/m]

+1

Fig. 2 Pfandertunnel; Dehnungsverlauf €im Fels mit der zeitlichen Entwicklung
der Dehnung in den Schichten A und B im Messquerschnitt 1

ger ausgehenden leicht geneigten Bohrlochs ist Gberraschend, da
man dort keine Quelldehnungen erwartet hat. Nach heutigen Er-
kenntnissen, die aufgrund einesim Schrifttum vorhandenen umfang-
reichen Beobachtungsmaterials gewonnen werden kdnnen, tritt
Quellen in praktisch massgebender Weise nur im Sohlbereich eines
Hohlraumes auf. Wir kdnnen deshalb aus dieser einzigen Ablesung
noch keine verbindlichen Schliisse ziehen. Fest steht aber, dass
schon ein kleiner Druck auf die Uimen und eine dadurch bedingte Zu-
nahme der Normalkraft im Sohlgewdélbe die Tragfahigkeit des letzte-
ren wesentlich erhéhen wiirde.

3. DAS QUELLVERHALTEN DER GESTEINE UNTER LABORBE-
DINGUNGEN.

Terzaghi hat erkannt, dass man die Ausserungen des Quelldruckes
im Tunnelbau mit dem Verhalten von Tonproben im Oedometer deu-
ten kann [5]. Huder und Amberg haben zahlreiche Versuche an Ton-
gesteinen aus dem Belchentunnel durchgefiihrt [6] und die einachsi-
ge Spannungs-Dehnungsbeziehung nach Fig. 6 gefunden. Seit die-
sen Versuchen wurde die Gultigkeit dieses sog. halblogarithmischen
«Quellgesetzes», dessen mathematische Formulierung auf Grob zu-
rickgeht [4], zumindest fur Tongesteine, experimentell immer wieder
bestatigt. Wie das rechte Diagramm in Fig. 6 zeigt, erhalt man fur die
Spannungs-Dehnungskurve in halblogarithmischer Darstellung eine
Gerade. Furden Ingenieurin der Praxis sind zundchstdas Quellmass
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Fig. 3 Pfandertunnel;, Dehnungsverlauf € im Fels mit der zeitlichen Entwicklung
der Dehnung der Schicht C im Messquerschnitt 2

€0, d.h. die axial unbehinderte Quelldehnung und der Quelldruck c*
d.h. die Spannung, die bei ganzlicher Behinderung der Quelldeh-
nung entsteht, von grossem praktischem Interesse. Diese beiden
Werte geben bereits wertvolle Hinweise auf das Quellpotential der
einzelnen Schichten. Sie gelten in den meisten Fallen aber nicht di-
rekt fur das Gebirge, weil jenes bezliglich Quellen in der Regel sehr
inhomogen ist. Aus dem Diagramm geht noch hervor, dass zur Ent-
stehung eines grossen Quelldruckes nur eine geringe Wassermenge
bendtigt wird. Bei der Ausbildung von ¢* kann beinahe nur von einer
Benetzung der Probe gesprochen werden. In einer friilheren Arbeit 7]
wurdebereits darauf hingewiesen, dassim Odometerversuch bei der
vollstédndigen Behinderung einer Quelldehnung genau so viel Was-
ser aufgenommen wird, wie der Zusammendriickung der Probe unter
der Last entspricht. Da im Odometer die Querdehnung verhindert
wird, kennt man den Einfluss dieser Grosse auf den Quellvorgang
nicht. Das bedeutet anders ausgedriickt, dass ein experimentell be-
griindetes sog. raumliches Quellgesetz noch nicht bekannt ist. Die
Gultigkeit der Spannungs-Dehnungsbeziehung nach Fig. 6 wurde
bislang streng genommen nur fiir Tongesteine bestétigt. Bei Gestei-
nen, die Tonmineralien und feinverteilten Anhydrit enthalten, ist man
zurzeit bezuglich der Rolle des Anhydrits noch auf Hypothesen ange-
wiesen. Der Anhydritspieltbeim Quellen nach Auffassung einiger Mi-
neralogen keineswegs eine so wichtige Rolle, wie man noch anfangs
der siebziger Jahre vermutet hat. Einzelne Autoren konnten bei La-
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Fig. 4 Tunnel T8 (Sonceboz-Biel), Dehnungsverlauf € im Fels mit der zeitlichen
Entwicklung der Dehnung der Schichten A und B

borversuchen die Beteiligung des Anhydrits am Entstehen von He-
bungen bzw. Driicken in solchen Gesteinen nicht nachweisen [8]. Hat
man friher im Anhydrit die eigentliche Ursache des starken Quellens
solcher «Mischgesteine» erkannt, so neigt man heute zur Auffassung,
die Tonmineralien wie Corrensit, Montmorrilonit und lllit seien hierfur
mitverantwortlich. Es liegen sogar Versuchsergebnisse [9] vor, die ei-
ne abnehmende Quellfahigkeit mit zunehmendem Anhydritgehalt er-
geben haben (Fig. 7). Eine Verallgemeinerung dieser Versuchser-
gebnisse ist nicht ohne weiteres zuldssig, weil nur wenige Beobach-
tungen vorliegen und weil der Schichtaufbau der Probekérper und in-
sbesondere die Art der Verteilung des Anhydrits nicht bekannt sind.
Angesichts dieser Sachlageistes einleuchtendanderinFig. 6darge-
stellten halblogarithmischen Quell-Dehnungsbeziehung auch fir
den Gipskeuper vorlaufig festzuhalten. Da zurzeit in mehreren Insti-

Quelldehnung €
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Fig. 5 Belchentunnel; Dehnungsénderungen im Gipskeuper wahrend einer Be-
obachtungszeit von 6 Monaten (18 Jahre nach der Fertigstellung des Tunnels)
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Fig. 6 Das «Quellgesetz» fiir Tongesteine im Odometer-
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Fig. 7 Zeit-Quelldehnungsverlauf von Gipskeuperproben (nach Henke, Kaiser,
Nagel)

tuten Laborversuche am Gipskeuper im Gange sind, und auch Gross-
versuche im Untersuchungsstollen des Freudensteintunnels (Neu-
baustrecke Mannheim-Stuttgart der DB) gerade angelaufen sind, ist
die baldige Klarung der Rolle des Anhydrits fiir das Quellen zu erwar-
ten.

4. DER QUELLVORGANG INDERUMGEBUNG EINES TUNNELS

Unsere Vorstellungen Uber den Quellmechanismus gehen, wie
schon oben erwéhnt, auf Terzaghi [5] zurlick, der die Spannungséan-
derungim Fels zufolge der Schaffung des Hohlraumes fiir das Einset-
zen des Quellens verantwortlich macht. Die gegen den Hohlraum ge-
richtete Normalspannungskomponente erféhrt durch den Ausbruch
einen starken Abfall, die am Ausbruchsrand beimunverkleideten Pro-
fil ganz verschwindet. Da wir aber Quellerscheinungen nur im Sohl-
bereich eines Hohlraumes beobachten, missen noch andere Fakto-
renim Spiel sein. Man denke hier in erster Linie an der Wasserwegig-
keit im Gebirge, bzw. an die Faktoren, welche die Sickerstrémung
beeinflussen. Hier sind wir auf Vermutungen angewiesen, da weder
systematische Beobachtungen noch theoretische Vorstellungen vor-
liegen. Berechnungsverfahren, die nur den Spannungsénderungen
im Gebirge aber nicht den Wasserbewegungen Rechnung tragen,
sagendeshalbnichtnurinderSohle,sondernrund umden Hohlraum
Quellerscheinungen voraus, ein Umstand, der mit den Feldbeobach-
tungen nicht in Ubereinstimmung steht. Das dem Hohlraum zustre-
bende Wasser bevorzugt (gravitationsbedingt) den Sohlbereich und
lasstdie oberen Felspartien, welche durch ihre Entspannung ja eben-
falls zum Quellen geeignet wéren, unberiihrt. Diese Uberlegungen
dienen nur dazu, auf die Schwierigkeiten hinzuweisen, mit denen ei-
ne zutreffende rechnerische Verfolgung des Quellvorganges heute
zu kdmpfen hat.

Fassen wir unsere Einsichten uber die Auswirkung des Quellens im
Tunnelbau in groben Ziigen zusammen:

- Quellvorgédnge finden in einem praktisch massgebenden Ausmass
nur im Sohlbereich eines Hohlraumes statt.

- Die Quelldehnung nimmt mit der Entfernung vom Hohlraum ab, um
in einer Tiefe entsprechend etwa dem Durchmesser des Hohlraumes
ganz zu verschwinden.
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- Der Quellprozess entwickelt sich rasch oder stark verzdgert, abhan-
gig davon wie das Wasser seinen Zugang zum Sohlbereich findet.
Quellvorgénge kénnen mehrere Jahrzehnte nach der Fertigstellung
eines Bauwerkes anhalten.

5. DIE KENNLINIEDES QUELLFAEHIGEN GEBIRGES

Zur quantitativen Beschreibung des Zusammenwirkens von Ausbau
und Gebirge fir die Verhéltnisse des quellenden Gebirges wurde von
Lombardidas Kennlinienverfahren vorgeschlagen [10}, [11]. Unter Ge-
birgskennlinie verstehen wir in diesem Zusammenhang die Bezie-
hung zwischen Sohlhebung U, und Ausbauwiderstand p, (Fig. 8).
Der Ausbauwiderstand ist der Druck, der vom Ausbau auf das Gebir-
ge wirkt. Seine Reaktion ist der Quelldruck, d.h. der Druck, der vom
Gebirge auf den Ausbau z. B. auf das Sohlgewélbe wirksam ist.

Zur Berechnung der Sohlhebung U, hat Grob [4] ein vereinfachtes
Verfahren vorgeschlagen, welches flir das Gebirgedasin Fig. 6 ange-
gebene Quellgesetz heranzieht. Die Berechnung geht von einem an-
genommenen primdren Spannungszustand aus, um unter der An-
nahme elastischer Materialeigenschaften den ausbruchbedingten
sekundéren Spannungszustand zu ermitteln. Die Anderung der Ra-
dialspannung lasst entsprechend dem Quellgesetz die Quelldeh-
nung zu, die dann aufsummiert die Sohlhebung U, ergibt. «<Das gan-
ze ist eine Art negative Setzungsberechnung» [4]. Andere Autoren
[12], [13] haben Ansé&tze vorgeschlagen, die dem dreidimensionalen
Spannungszustand Rechnung zu tragen versuchen. Danach soll die
erste Invariante des Spannungstensors fir die quellbedingte Volu-
menvermehrung verantwortlich sein. Die Problematik solcher Quell-
berechnungen besteht darin, dass sie nicht nur in der Tunnelsohle,
sondern rund um den Hohlraum ein Quellen bzw. Quelldruck voraus-
sagen, was jedoch der Erfahrung widerspricht. Die Ergebnisse sol-
cher Berechnungen hangen auch in sehr hohem Masse vom ange-
nommenen Primdrspannungszustand ab, insbesondere vom Verhélt-
nis der horizontalen zur vertikalen Normalspannungskomponente.
Zur Zeit kann man aber in einem quellfahigen Gebirge weder den pri-
maren noch den sekundédren Spannungszustand messtechnisch er-
mitteln.
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Fig. 8 Die Kennlinie ftir das quellfahige Gebirge
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Fig.9 Die zwei fundamentalen Annahmen zur Bestim-
mung der Gebirskennlinie: Die Dehnungsverteilung in
der Sohle und das Quellgesetz fiir das Gebirge
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Im folgenden wird ein einfaches Verfahrenzur Bestimmungder Kenn-
linie vorgeschlagen, welches auf die Einbeziehung des priméren
Spannungszustandes in die Berechnungen verzichtet. Wir kénnen
ihn und somit auch die Ermittlung des sekundédren Spannungszu-
standes umgehen, indem wir die Kenntnis des Verlaufes der Quell-
dehnung ¢z alsbekanntvoraussetzen (Fig. 9). In einem homogenen
Gebirge weist die Quelldehnung ihren grossten Wert 3 am Aus-
bruchsrand auf und sie verschwindet praktisch in einem Abstand von
einem Hohlraumdurchmesser D. Neben dieser fundamentalen An-
nahme Uber den Dehnungsverlauf £(z) benltzen wir noch eine zwei-
te, ndmlich das Quellgesetz fir das Gebirge nach Fig. 6 — wie dies ja
auch andere Autoren tun [4], [12], [13]. Bei der Ermittlung der Kenn-
werte a und b (Fig. 9) fur das Gebirge missen nicht nur einzelne La-
borversuche, sondern die ganze Stratigraphie unter der Tunnelsohle
beriicksichtigt werden. Wenn einzelne Ergebnisse aus Odometerver-
suchen an Prifkérpern mit kleinen Abmessungen vorliegen, so muss
man die Parameter a und b unter Berlicksichtigung der Sandwich-
struktur des Felsens ermitteln. Zu diesem Zweck kann man sich eine
Reihe von in Serie geschalteten Federn vorstellen, deren Federge-
setz entsprechend Fig.6 halblogarithmisch ist. Kennt man die
Schichtstarken und die Quelleigenschaften dereinzelnen Schichten,
so lassen sich die fir den Massstab des Gebirges geltenden stellver-
tretenden Quellparameter a und b abschatzen. Man sollte auf alle Fal-
le nicht den Fehler machen, die unginstigsten Laborwerte fir das
ganze Gebirge gelten zu lassen.

Unter den in Fig. 9 genannten Annahmen ergibt sich die Sohlhebung
U, fur das in Bezug auf Quellen homogen angenommene Gebirge
aus der Integration von e, mit der Randbedingung €= ¢, und
€(D)=0. Man erhélt die allgemeine Form

V)
wobei k eine Art Formfaktor fur den Verlauf der Dehnungskurve ¢,
darstellt. In Fig. 10 sind drei Beispiele fir denkbare Quelldehnungs-
verteilungen dargestellt. Im Extremfall einer konstanten Quelldeh-
nung bis zur Tiefe D erhdlt man k = 1, bei linear nach unten abneh-
mendem Verlauf k=% und bei einer parabelférmigen Verteilung-
funktion k =74.

Die Kennlinie erhalt man, indem das Quellgesetz flir die Randschicht
(z=o0) formuliert wird, wo die Vertikalspannung gerade 6=p, betragt,
d.h.,,

€a=a-blog p,. (2
Setzt man ¢, in die Formel (1) ein, so ergibt sich der Ausdruck
U, =kD (a-blog p,). (3)

Er sagt aus, dass die Quellhebung direkt proportional zur Spannwei-
te D des Hohlraumes und zum Koeffizienten k ist, und dass sie linear
mit dem Logarithmus des Ausbauwiderstandes (log p,) abnimmt.
Fassen wir die Produkte

A =kDa und B=kDb (4)

zusammen, so ergibt sich die Kennlinie des quellfahigen Gebirges in
der allgemeinen Form:

U,=A-Blogp,. (5)
Die so ermittelte Kennlinie weist somit grundsétzlich den gleichen
Verlauf wie das «Quellgesetz» im Odometer auf. Dem Quellmass ent-
spricht die unbehinderte Sohlhebung U,, und dem Quelldruck der
Hochstwert des Ausbauwiderstandes. Die Kennlinie stellt Zustédnde
des Gleichgewichtes dar, die nach einer gentigend langen Zeitperio-
debestehen. Diese logarithmische Abhangigkeit, die in Fig. 11 veran-
schaulicht wird, hat zwei praktisch interessante Folgerungen. Zum ei-
nen bewirkt schon ein verhaltnisméassig geringer Betrag an zugelas-
sener Sohlhebung (+ AU,) eine verhéltnismassig grosse Abnahme
des Quelldruckes (-A\p,) und umgekehrt verringert schon ein ver-
héltnismassig geringer Ausbauwiderstand (+ AAp,) die Sohlhebung
um einen verhdltnismassig grossen Wert (-AU,). Wir haben uns
hier, entsprechend den verschiedenen Problemstellungen, bewusst
auf den Quelldruck bzw. auf den Ausbauwiderstand bezogen, weil
diese Bezeichnungen den verschiedenen Betrachtungsweisen bes-
ser gerecht werden. Ob sich das quellfahige Gebirge im Sohlbereich
eines Hohlraumes nach der in Fig. 11 dargestellten Kennlinie verhélt,
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Fig. 11 Die Eigenschaften derGebirgskennlinie im Bereiche geringer Sohlhebung
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Fig. 12 Die Auswirkung einer geringen Auflast auf die Entwicklung der Sohlhe-
bung im Mergel

muss durch Feldversuche bzw. Feldmessungen bestétigt werden.
Einzelne Beobachtungen, welche die Auswirkung eines verhaltnis-
massig geringen Ausbauwiderstandes auf die Quellhebungim Sinne
von Fig. 11 bestétigen, liegen bereits vor.

Imoben erwahnten Tunnel T 8 (Biel-Sonceboz) [7] wurden die Hebun-
gender Sohlerund 180 Tage lang beobachtetund derin Fig. 12darge-
stellte zeitliche Verlauf der Sohlhebung gefunden. In der Folge wurde
eine Aufschittung von Ausbruchsmaterial angeordnet, deren Auflast

rund 60 kN/m? betrug. Wahrend rund 85 Tagen wurde praktisch keine
Sohlhebung mehr beobachtet. Sie kam erst wieder in Gang, nach-
dem die Auflastentferntwurde. Obwohl nur rund drei Monate zur Be-
obachtung zur Verfligung standen darf man den Schluss ziehen,
dass bereits ein geringer «Ausbauwiderstand» p, eine sehr grosse
Wirkung auf den Quellvorgang im Mergel auszuliben vermag.

Das zweite Beispiel haben wir dem Schrifttum entnommen [14]. Der
Wagenburgtunnel in Stuttgart durchértert stark quellféahige Schich-
ten des Gipskeupers. Fir das Quellenwerden fein verteilter Anhydrit
und Corrensit verantwortlich gemacht. In einem Querschlag zu ei-
nem Pilotstollen (Fig. 13) wurde die Sohle systematisch bewdassert,
wobei eine Strecke mit unbehinderter Sohlhebung und eine solche
mit Verankerung wéhrend rund 5%z Jahren beobachtet wurden. Es
handelte sich um 8 Stiick 600 kN Daueranker mit einer Haftstrecke
von 50 m und 10.0 m Freispielldnge. Der in Fig. 13 angegebene Ver-
lauf der beiden Sohlhebungskurven lasst den grossen Einfluss einer
Belastungvonrund 500 kN/m? durch die Anker klar erkennen.

Die extrem hohe Quellfahigkeit des Gebirges kommt durch die unbe-
hinderte Sohlhebungvon rund 0.6 m fur eine Spannweitedes Stollens
von nur 3.0 m zum Ausdruck. Die Kréfte in den Ankern ergaben sich
als Folge der Sohlhebung, die einen Betrag von rund 30 mm nicht
Uberschritten haben. Die Anker haben nach 5. Jahren infolge von
Korrosionserscheinungen und nicht durch Uberbeanspruchung ver-
sagt.
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Fig. 13 Die Auswirkung eines Ausbauwiderstandes p, infolge Ankerung im Gips-
keuper bei kiinstlicher Bewésserung. (Henke, Kaiser, Beiche)

6. KONSTRUKTIVE MASSNAHMEN

Um den unerwiinschten Ausserungen des quellenden Gebirges zu
begegnen, kénnen die in Fig. 14 angedeuteten Massnahmen ergrif-
fen werden [7]. Die Anordnung eines widerstandsfahigen Sohlgewdl-
bes sowie eine Systemankerung zielen auf die Unterdriickung der
Sohlhebung hin, wobei als Reaktion erhebliche Quelldriicke auftre-
ten kdnnen. Wir kennen nur ein Beispiel fir eine Systemankerung im
grossen Massstab, ndmlich der bereits erwdhnte Pfandertunnel bei
Bregenz. Die Anordnung eines freien Raumes unter der Fahrbahn-
platte eines Strassentunnels zielt auf das Ausweichen des Quell-
druckes[11]. Die L6sung mit einer Knautschzonestellteine Kombina-
tion der erwéhnten Extremfélle dar, indem die Sohlhebung und die
Entwicklung des Quelldruckes in einem beschrankten und kontrol-
lierten Masse zugelassen werden.
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KNAUTSCHZONE

SOHLGEWOLBE SYSTEMANKERUNG FREIER RAUM

Fig. 14 Konstruktive Massnahmenim quellféhigen Gebir ge
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Die konstruktive Ausbildung bzw. die Bemessung der einzelnen Trag-
elemente des Ausbaues erfolgt basierend auf zwei Kriterien (Fig. 15).
Zum einem muss eine genugende Tragreserve, d.h. eine hinreichen-
de Sicherheit gegen Bruch vorhanden sein. Zum andern sollten die
Verformungen, insbesondere die Hebung der Sohle in zuldssigen
Grenzenbleiben. Es gibt Falle, wo das zweite Kriterium ausschlagge-
bend sein kann, beispielsweise bei Tunneln fur Hochgeschwindig-
keitsziige. Dort sind der Welligkeit der Geleise sowie ihrer Verwin-
dung ausserst enge Grenzen gesetzt. Das blockweise Anheben des
Tunnelprofils bzw. seiner Verdrehung kann in diesem Falle gréssere
Probleme verursachen als die Aufnahme grosser Quelldricke.

Die Besonderheiten der einzelnen baulichen Massnahmen und das
Zusammenwirken des Ausbaues mit dem Gebirge lasst sich Uber-
sichtlich mit dem Kennlinienverfahren [11] veranschaulichen. In Fig.
16istwiederum die oben abgeleitete «<halblogarithmische» Kennlinie
dargestellt. Betrachten wir zunachst den Fall eines Sohlgewdlbes. In-
folge seiner hohen Steifigkeit ist die mogliche Sohlhebung sehr be-
schrankt. Demzufolge stellt sich ein Quelldruck ein, der sich weit vom
Ursprung des Koordinatensystems und mehr in der Nahe des Ex-
tremwertes p,* befindet. Dies ist insbesondere dann der Fall, wenn
nicht eine Quellhebung noch vor dem Einziehen des Sohlgewdlbes
(Trockenes Gebirge mit spaterem Wasserzutritt) in Rechnung gestellt
werden kann. Das andere Extrem stellt die offene Sohle dar. Das Ein-
schalten einer Knautschzone zwischen Sohlgewélbe und Gebirge er-
gibt entsprechend den Verformungseigenschaften dieses Konstruk-
tionselements das Wertepaar p, und Ga. Welche Losung bei einem
konkreten Tunnelbauvorhaben zur Anwendung gelangen soll, hangt
in erster Linie von den Quellparametern des Gebirges und den Be-
messungskriterien (Fig. 15) ab. Bei kleineren Extremwerten p,*, wel-
che mit Gewolbestarken von 0.4 bis 0.5 m und mit méassiger Beweh-
rung aufgenommen werden kénnen, scheint ein Sohlgewdlbe die ein-
fachste und wirtschaftlichste Lésung darzustellen. Die L6sung mit of-
fener Sohle kommt nur dort in Frage, wo die maximale Sohlhebung
sehr beschrankt bleibt. Hier fehlt der statisch glinstige Ringschluss
der Verkleidung, sodass beigrosser Sohlhebung ein Hereinschieben
der Gewolbewiderlager (als ihre Begleiterscheinung) nicht ausge-
schlossenwerdenkann. Im allgemeinen dirfte das Bauverfahren mit
nachgiebiger Sohlstltzung, d.h. das Anordneneiner Knautschzone,
die problemgerechte Losung fur den Tunnelbau im quellfahigen Ge-
birge darstellen. Wir wollen uns deshalb ausfihrlicher mit diesem
Bauprinzip befassen.

BRUCH

VERFORMUNG

Fig. 15 Bemessungskrrterienim quellfdhigen Gebirge

6.1 Knautschzone zwischen Sohlgewdlbe und Gebirge

Schon aus den Ausfihrungen Terzaghi’s [5] geht die zwingende Ge-
setzméssigkeit einer mit zunehmender Quellverformung einherge-
hende Reduktion des Quelldruckes auf den Ausbau hervor. Der Ge-
danke eines nachgiebigen Ausbaues z.B. «durch das Einschalten ei-
ner zusammendrickbaren Schicht zwischen Verkleidung und Fels»
wurde bereits von Grob [4] gedussert, doch die erste konstruktive Ver-
wirklichung geht auf Lombardi zurtick [10]. Er hat 1974 beim Buch-
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Zusammenwirken Ausbau - Gebirge bei verschiedenen Ausbaukonzepten

bergtunnel eine 40 mm starke Styropor-Schaumplatte unter dem
Sohlgewolbe angeordnet und anhand der Kennlinie des Gebirgs und
jener der Schaumplatten die Vorteile des Konzepts dargelegt. Eine
weitere Anwendung betraf die Auskleidung einer Kaverne der CERN
Proton - Antiproton Anlage. Kovari und Amstad [3] haben 1978 beim
Tunnel T8 eine Knautschzone mit Leichtbetonrippen verwirklicht, de-
ren Hohe bis zu 300 mm betrug. Die Rippen quadratischen Quer-
schnitts wurden im Abstand von 2.00 m eingebaut. Die zwischen ih-
nen verlegten Schaumstoffplatten dienten lediglich als Konterscha-
lung fur das Betonieren des Sohlgewdlbes. Die Rippen, als eigentli-
ches Konstruktionselement, hatten zwei Aufgaben zu erfillen. Sie
dienen zum einen als Fundament fir das Sohlgewdlbe selbst im Falle
eines ausbleibenden Quellvorgangs. Der Zuschlagstoff aus Blahton
(Leca) ist resistent gegen chemische Einwirkungen, sodass sein Ver-
rotten ausgeschlossen werden kann. Die zweite Aufgabe bestand
darin, Sohlhebungen des Gebirges in einem vorausbestimmten Mas-
se zuzulassen, ohne jedoch das Sohlgewdlbe Uber einen ebenfalls
vorausbestimmten Grenzwert zu belasten. Es wurden verschiedene
Korngroéssen und Zementdosierungen ausprobiert und schliesslich
eine Mischung gefunden, welche die in Fig. 17 dargestellten
Belastungs-Stauchungsdiagramme ergab. Man erkennt aus dieser
Figur, dass die grosste Belastung des Gewdlbes gleich zu Beginn der
Quellhebung zu erwarten ist, da die Hochstfestigkeit des Leichtbe-
tonmaterials wesentlich grosser ist als seine Restfestigkeit. Die letz-
tere ist bedingt durch die innere Reibung des durch Risse ge-
schwéchten Materials, das neben einer Normalspannung auch durch
Schubspannungen beansprucht ist, die auf den Auflageflachen auf-
treten. Es erhebt sich die Frage, warum die Rippen aus zusammen-
stauchbarem Leichtbeton und nicht aus normalem Beton hergestellt
wurden, da ja das Gebirge zwischen den Rippen ohnehin die Még-
lichkeit hat, in den durch die Schaumstoffplatten ausgefiliten Zwi-
schenraum einzudringen. Dazu muss man anmerken, dass der Mer-
gelfels sehr fest war, sodass Rippen aus normalem Beton die Quell-
hebungim wesentlichen verhindert hatten und der Quelldruck anstel-
le einer Flachenbelastung in Form von Linienlasten infast unvermin-
derter Grosse aufgetreten wére.

Der Tunnel T8 stellt einen Sonderfall dar, weil sein Bauprogramm
langdauernde Feldmessungen zuliess, welche als Grundlage der Be-
messung des Ausbaues dienten. Aufderanderen Seite lagen hier nur
sehr spérliche Ergebnisse aus Laboruntersuchungen vor. Die Be-
messung der Rippen beruhte auf einer Abschéatzung der Sohlhebung
bei offener Sohle. Man erhielt den Betrag von rund 200 mm. Hierauf
wurde die Rippenhohe entsprechend ihrem Stauchvermdgen nach
Fig. 17 gewahlt und das Sohlgewdlbe ebenfalls der Stauchkurve und
dem Rippenabstand entsprechend auf 100 kN/m? bemessen. Man
sieht leichtein, dass hierdurch eine zusatzliche Sicherheit erzielt wur-
de, welche allfallige Unsicherheiten in der Abschatzung der unbehin-
derten Sohlhebung zu kompensieren vermochte. Bei einer maxima-
len Uberlagerung von 170 m und den vorliegenden Erkenntnissen
Uber das Quellpotential des Gebirges wéare ein Ausbau ohne die
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Fig. 17 Spannungs-Dehnungsdiagramm der Leichtbetonrippe fiir den Tunnel T8

nachgiebige Rippenkonstruktion nicht nur unwirtschatftlich, sondern
wegen der Grosse des zu beriicksichtigenden Quelldruckes kaum
ausfihrbar gewesen. Die Langzeitbeobachtungen in zwei Messquer-
schnitten deuten allerdings darauf hin, dass der Quellvorgang im Ge-
birge langsamer ablduft als man aufgrund der Hebungen an der frei-
en Tunnelsohle hatte erwarten kénnen.

Als zweites Beispiel fir die Anordnung einer Knautschzone zwischen
Sohlgewdlbe und Gebirge sei der Freudensteintunnel der Deutschen
Bundesbahn angeflhrt. Dieser 6.8 km lange Tunnel bildet einen Be-
standteil der Neubaustrecke Mannheim - Stuttgart [15]. Der Tunnel
durchféhrt auf einer Lange von 2.3 km von Ostnach West zunachst
den wechselnd wasserfuhrenden und unterschiedlich stark entfestig-
ten ausgelaugten Gipskeuper. Anschliessend folgt der standfeste,
nahezu ungekliftete und staubtrockene unausgelaugte Gipskeuper,
der Serien von anhydritfihrenden und stark quellfdhigen Tonsteinen
enthédlt. Der ausgelaugte und der unausgelaugte Gipskeuper sind
durchden sogenannten Gipsspiegel voneinander getrennt. An dieser
Grenze spielen sich die aktiven Auslaugungsvorgange in geologi-
schen Zeitrdumen ab. Da der Gipsspiegel einen langgezogenen,
schleifenden Schnitt mit dem Tunnelrohr bildet, befindet sich die Tun-
nelsohle in einem langeren Bereich im stark quellfahigen Fels, wah-
rend der Tunnelfirst in das ausgelaugte, oftlockergesteinsartige Ma-
terial zu liegen kommt. Der Bergwasserspiegel steht hier rund 60 m
hoch tber dem Tunnel. Im folgenden soll nur das rund 4.1 km lange
Teillos West' (6a) betrachtet werden, das den nicht ausgelaugten
Gipskeuper durchortert. Aus dem oben gesagten geht bereits eine
Besonderheit dieses Tunnels hervor. Kénnte der Wasserzutritt vom
ausgelaugten zum nicht ausgelaugten Tunnelbereich wéhrend der
ganzen Betriebzeit von rund 100 Jahren mit ausreichender Sicherheit
verhindert werden, so wirde die Quellfahigkeit des Gebirges Uber-
haupt keine Probleme bieten. Doch das Durchsickern des Wassers
entlang des Tunnelrohres vom nassen in den trockenen Bereich kann
trotz noch so ausgeklugelter Abdichtungsmassnahmen noch véllig
ausgeschlossen werden. Dies bewog das Projektierungsbiro von
Anbeginn, das statisch glinstige Kreisprofil fur den quellfahigen Ge-
birgsbereich anzuordnen. Es zeigte sich wahrend den Projektierung-
sarbeiten, dass aufgrund der laufenden Laborversuche das ur-
springliche Quellpotential des Gebirges als zu optimistisch einge-
schatzt wurde. Die Gewolbestédrke und die Bewehrung musste lau-
fendden grosseren Quelldruckwerten angepasst werden. So gelang-
te man zu einem Ausbau mit einer Gewolbestérke von 1.70 m in der
Sohle und 1.0mim Tunnelscheitel. Doch angesichts von Laborwerten
mit einem Quellmass von 30% und Quelldruck von lber 6 N/mm?
konnte selbstdasstark ausgebildete Kreisprofil nicht als tragfahig ge-

nug betrachtet werden. Eine noch grossere Sorge bereiteten die zu
erwarteten Hebungen des Tunnelrohres, welche die Brauchbarkeit
des Tragwerkes selbst dann in Frage stellte, wenn das Gewdlbe dem
grossen Quelldruck standhalten wirde. Eine Alternative bot der von
den Verfassern ausgearbeitete Vorschlag mit dem Einschalten einer
Knautschzone zwischen Sohlgewdlbe und Gebirge. Damit konnte
nicht nur der max. zu erwartende Quelldruck und damit auch die He-
bungsbetrage fur das Tunnelrohr wesentlich beschrankt werden,
sondern man konnte statt des Kreisprofils ein abgeflachtes Sohlge-
wolbe wahlen, das ausflhrungstechnisch gegeniiber dem letzteren
grosse Vorteile bietet. Das neue Projekt wurde in der Folge zur Aus-
schreibungsreife gebracht. (Dezernat der DB, Ingenieurburo Bung,
Prafingenieur Dr. Kirschke). Die Vergabe der Arbeiten erfolgte im No-
vember 1986.

MIT —— Knautschzone — OHNE
172 m? Ausbruch 207 m2  (+20 %)
38m3/m Innenschale 58m3/m (+50 %)

~16m

Knautschzone .
) Quellmass 20 % .
Gebirge: Quilidrick 6 N/mm? (Gipskeuper)

Fig. 18 Freudensteintunnel; Querschnittsgestaltung mit
und ohne nachgiebiger Sohlstiitzung

Die Bemessung und die konstruktive Gestaltung des Ausbaues beru-
hen auf folgenden Annahmen:

a) Das Gebirge ist im Sohlbereich homogen und folgt dem Quellge-
setz nach Fig. 6. Seine Quellparameter sind: €, = 20% (Quellmass)
und ¢* = 6 N/mm? (Quelldruck).

b) Der Formfaktor k fur die Dehnungsverteilung im Fels (Fig.10) be-
tragt s (parabelférmig).

c) Die Steifigkeit des Felsens betragt Er = 4’000 N/mm?2.

d) Die Knautschzone sollte einerseits eine tragféhige Unterlage fur
den frischen Beton des Sohlgewdlbes bilden und andererseits unter
der Wirkung des Quelldruckes 30% komprimierbar sein, wobei der
Quelldruck den Wert von 0.5 N/mm?2 nicht Uberschreiten darf.

e) Fur das Tunnelgewélbe wurde B 35 fur den Beton und BSt500 fur
die Bewehrung gewahlt.

Die Berechnungen unter diesen Annahmen fiihrten auf das Profil in
Fig. 18. Ein Vergleich mit dem urspringlichen Kreisprofil ohne
Knautschzone zeigt bemerkenswerte Unterschiede in den Abmes-
sungen bzw. in den Kubaturen des Ausbruches und des Gewdlbebe-
tons. Die Leichtbetonschultern dienen als zusatzliche Stitzung des
Gewolbes. Im Falle grosser Quelldriicke sind auch sie zusammen-
stauchbar, sodass die Krafte, welche dort auf das Gewdlbe Ubertra-
gen werden, ebenfalls begrenzt sind.

Auf Veranlassung der Bauherrschaft wurde beim Westportal ein Un-
tersuchungsbereich flr die Durchfihrung einer Reihe von Feldversu-
chen eingerichtet, die auf alle noch offenen Fragen in Bezug auf das
Quellen des Gipskeupers Antwortgeben sollten. Es werden dort auch
spezifische, auf die Probleme des Verfahrens mit nachgiebiger Sohl-
stltzung ausgerichtete technologische Untersuchungen durchge-
fuhrt.
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SCHLUSSFOLGERUNGEN

1. Der Quellvorgang im Gebirge kann mittels llickenloser Dehnungs-
messung entlang von ausgewéhlten Bohrléchern genau verfolgt wer-
den. Dieser Verlauf gibt Auskunft Gber die in-situ Quellfahigkeit der
einzelnen Schichten, Uber das Ausklingen der Quelldehnung mit der
Entfernung von Hohlraum und schliesslich auch Uber die zeitliche
Entwicklung des Quellens.

2. Aufgrundzweier uberprufbarer und einfacher Annahmen l&sst sich
eine Gebirgskennlinie fir das <homogen» quellende Gebirge ermit-
teln. Die Berechnungberuhtaufeinem «Quellgesetz», das fir das an-
hydrithaltige Gebirge wie fur die Tongesteine eine Gerade im halblo-
garithmischen Massstab darstellt. Die zweite Annahme betrifft die
Verteilung der Quelldehnung im Sohlbereich eines Hohlraumes. Die
Natur der Vereinfachungen dieser Kennlinienbestimmung ist unmit-
telbar einsehbar, wobei ihre Begriindung durch direkte Beobachtun-
gen grundsétzlich moglich ist. Der primare und der sekundare Span-
nungszustand im Gebirge tretensomit nichtin Erscheinung, weil ihre
Auswirkung durch die angenommene Dehnungsverteilung indirekt
mitberucksichtigt wird.

3. Uberschreitet das Quellpotential des Gebirgs gewisse Grenzen, so
scheint das Einschalten einer Knautschzone zwischen Tunnelgewol-
be und Gebirge die sicherste und wirtschaftlichste Losung zu sein.
Dort, wo Sohlhebungen durch die Nutzung des Hohlraumes (z.B. im
Verkehrstunnelbau) beschréankt werden mussen, wird die Knautsch-
zone zwischen Sohlgewélbe und Tunnelsohle angeordnet. Im stark
quellfahigen Gebirge, wie z.B. im Gipskeuper, durfte die kontrollierte
Zulassung von Sohthebung durch die Knautschzone bei gleichzeiti-
gem Auftreten von Ausbauwiderstand die einzig sichere konstruktive
Lésung darstellen, welche die Gebrauchsfahigkeit des Tragwerks auf
lange Zeitréume gewahrleistet.
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Bohrvortrieb mit laufender Vorauserkundung

D. Prader, Zumikon

Jeder Tunnelbauer weiss aus eigener Erfahrung, dass sowohl der
Bohrvortrieb als auch der Sprengvortrieb mit ganz bestimmten Risi-
kenverbunden seinkann. Die Artsolcher Risiken und ihre méglichen
Auswirkungen sind beim Bohrvortrieb anders als beim Sprengvor-
trieb.

Fir den Fall des Bohrvortriebs gibt die Empfehlung SIA 198/1 (Ausga-
be 1985) in ihrem Anhang 3 eine Aufzdhlung der hauptséchlichen Ri-
siken. Indieser Liste fehltallerdings der Fallvon Wasserandrang aus
dem Gebirge; diesem Fallist ja das Kapitel 6 der Empfehlung gewid-
met.

Die Empfehlung SIA 198/1 spricht aber auch von vorbeugenden
Massnahmen, ndmlich von Vorausbohrungen, die vom Vortrieb aus
vorgenommen werden kdnnen. Es gibt Gebirgsverhdltnisse, in denen
solches Vorbohren dringend angezeigt ist, um sich vor ernsthaften
Ruckschldgen in der Vortriebsarbeit méglichst zu schitzen.

Die Vorausbohrungen kénnen rechtzeitig informieren zum Beispiel

- Uber Zonen mit bohrtechnisch schwierigeren Felsverhéltnissen,

- Uber offene Klifte oder Hohlrdume, seien sie leer oder mit Bruch-
material gefullt,

- Uber Gasvorkommen,

- Uber Wasserandrang.

Die Empfehlung SIA 198/1 enthélt im Abschnitt Gber die Ausschrei-
bungsunterlagen die Ziff.2.13, die wie folgt lautet:

Systematische Vorausbohrungen:

Die beschrénkten Raumverhéltnisse im Bereich der Vortriebsma-
schine erschweren Vorausbohrungen. Stellt der Bauherr beziglich
Vorausbohrungen bestimmte Anforderungen, so sind diese in den
Ausschreibungsunterlagen anzugeben.

Im Abschnitt Uber jene Angaben, die vor einer Arbeitsvergebung vor-
liegen sollten, sagt Ziff. 235 der Empfehlung SIA 198/1 folgendes:

- Uber Vorausbohrungen in Ausnahmefallen:
Es sollen Angaben vorliegen tUber die Méglichkeit, dem Vortrieb

NEXT SECTION OF EXCAVATION

20 metres

4m 20 m

vorausgehend Bohrlécher zu bohren fur Sondierungen, Injektio-
nen, Drainagen usw. Es sind anzugeben:

Bohrloch-Durchmesser

— mégliche Lage der Ansatzpunkte

— mdgliche Winkel zur Tunnelachse

- Bohrlochldnge

Moglichkeit von Kernentnahmen.

- Uber systematische Vorausbohrungen:
Es ist zuséatzlich anzugeben, mit wievielen Bohrhdmmern gleich-
zeitig gearbeitetwerden kann und welche Bohrleistung pro Schicht
erreicht wird.

Nachstehend wird kurz ein durchgefiihrter Bohrvortrieb beschrie-
ben, bei welchem das Vorausbohren zum Vorauserkennen von Was-
serandrang wéhrend der ganzen Vortriebsdauer eine schwergewich-
tige Rolle gespielt hat. Der Stollen, um welchen es sich handelt, istein
Teilstlick des Abwasser-Stollens, den ein Abwasserverband der Stadt
Oslo und einiger Aussengemeinden gebaut hat.

Das betrachtete Teilstlck ist 14.2 km lang. Der Bohrdurchmesser be-
trug 3.5 m, die Uberdeckung des Stollens im Mittel 35 m. Das Geldnde
Uberdem Stollen ist sozusagen auf die ganze Stollenldnge mehr oder
weniger dicht Uberbaut.

Der Stollen blieb bis auf wenige kurze Teilstrecken unverkleidet. Das
Grundgestein, in welchem der Stollen liegt, besteht aus sehr alten
und standfesten Kalken aus dem Kambrium-Silur. Auffallend ist ihr
hohes Raumgewicht bis hinauf zu 2.79 kg/I. Dieses Grundgestein ist
von Eruptivgdngen durchsetzt. Die Ganggesteine sind hauptséachlich
Diabasund Syenit. Wegen des Eindringens dieser Gesteine sind die
Kalke zerrissen und generell wasserdurchldssig geworden.
DasGelande tiber dem Stollen besteht bis auf eine gewisse Tiefe aus
stark tonhaltigem Lockermaterial, in welchem sich ein Grundwasser-
spiegel befindet. Vom gesamten Gebiet ist bekannt, dass eine Sen-
kung des Grundwasserspiegels zu grossen Setzungen fihrt

PREVIOUS SECTION OF EXCAVATION

20 metres

3m |
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Der Stollen war also in wasserfihrendem Gestein zu erstellen, und
zwar derart, dass der Stollen fur das Grundwasser nichtals Drainage
wirkte. Nennenswerte Wassereintritte in den Stollen durften nicht vor-
kommen. Die Summe aller Wassereintrite musste extrem gering
bleiben. Daswar die Besonderheit der Aufgabe.

Dementsprechend hielt der Vertrag zwischen dem Bauherrn und der
Unternehmung fest, dass kein einziger Meter Bohrvortrieb gemacht
werden durfe, ohne vorgangig mit 4 Vorausbohrungen die Wasser-
durchlassigkeit des Gebirges erkundet zu haben. Wasserabpress-
versuche dienten der Beurteilungder Durchlassigkeit. Zeigte sich die
Durchléssigkeit hdher als fur zuldssig gehalten, so wurden Vorausin-
jektionen vorgenommen, denen dann wieder Abpressversuche folg-
ten. In solchen Féllen waren zusétzlich zu den ersten 4 Vorausboh-
rungen weitere Vorausbohrungen erforderlich.

Fig. 1 zeigt in Langsschnitt das vertragliche Grundobligatorium der 4
Vorausbohrungen. Jede Bohrung war 27 m lang und reichte 24 m vor
die Stollenbrust. Nur dann, wenn sich die Durchlassigkeit dieser vor-
ausliegenden Strecke als gentigend gering erwies, durfte der nach-
ste Abschnitt von 20 m Bohrvortrieb ausgefuhrt werden.

Der Ansatzpunkt der Bohrungenlag 3 m riickwértig der Stollenbrust,
also nicht vor dem Bohrkopf. Dem Nachteil, dass dadurch jede Boh-
rung um gewissermassen unproduktive 3 m verlédngert wurde, stan-
den Vorteile gegenlber, welche diese Ldsung bietet. Die Bohrlécher
sind bei den Abpressversuchen und beim Injizieren einfacher und
schneller anzuschliessen, die Uberwachung ist besser und riicklau-
fendesInjektionsgut gelangt nicht vor den Bohrkopf. In denimmerhin
unvermeidbaren Sonderfallen, in denen Teile des zusammengesetz-
ten Bohrgesténges nichtmehrrickgewonnenwerden konnten, lagen
die verlorenen Gesténgeteile wenigstens ausserhalb des aufzufah-
renden Stollenquerschnittes.

Die vertraglich so umschriebene Bauaufgabe verlangt also 2 ver-
schiedene alternierende Aktivitdten: einerseits den eigentlichen
Bohrvortrieb und andererseits das Vorausbohren, die Abpressversu-
che und oftauch das Voraus - Injizieren und zusétzliches Bohren. Die
maschinelle Ausrustung im Vortrieb war dementsprechend so zu
wéhlen, dass die Umstellungen von der einen zur anderen Aktivitat
rasch vorgenommen werden konnte, und dass beim Vorausbohren
hohe Bohrleistungen erzielt wurden.

Die Vortriebmaschine war eine Robbinsmaschine. Ganz hinten am
Main Beam, etwa 9 m hinter Vorderkante des Bohrkopfes waren 2 hy-
draulische Minibooms (Spezialanfertigung der Unternehmung) an-
gebracht, der eine links, der andererechtsder Maschine. Die Lafetten
hatten eine Gesamtldnge von 4.7 m, trugen je einen hydraulischen
Bohrhammer hoher Leistung und nahmen 3 m lange Bohrstangen
resp. Verlangerungsstangen von 5/4 Zoll Durchmesser auf. Der Bohr-
durchmesser betrug 2 Zoll.

Das vorstehend kurz beschriebene Baulos des Abwasserstollensam
Oslofjord zeigt, dass beim Bohrvortrieb ein ausgedehntes Voraus-
bohren durchaus praktikabel ist.

Das Baulos umfasst 14.2 km Stollen. Das Grundobligatorium der 4
Vorausbohrungen gemass Fig. 1 ergibt 5.4 m Vorausbohrungen pro
Laufmeter Stollen. Wo Vorausinjektionen erforderlich waren, kamen
zusétzliche Bohrungen hinzu. Gesamthaft sind 126 km Vorausboh-
rungen gemacht worden. Das sind im Mittel 887 m Vorausbohrungen
pro Laufmeter Stollen.

Der mittlere Arbeitsfortschritt pro Vortrieb betrug 12.9 m Stollen pro
Arbeitstag zu 2 Schichten a 7.5 Stunden.
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Injection des massifs rocheux
Dr.ing.Dr. h. c. G. Lombardi

1. INTRODUCTION

Etant donné le temps fort limité dont nous disposons, le titre choisi
pourcetexposé estsans doute excessivement prétentieux. Il peut né-
anmoins permettre d’aborder quelques idées générales sur un en-
semble de problémes qui assument une importance remarquable
dans l'activité de I'ingénieur civil.

Il va de soiquenous devons en premier lieu délimiter clairementle do-
maine dont nous nous accuperons, restant entendu que nous négli-
gerons bien des cas particuliers, méme fort instructifs, ainsi que des
applications nombreuses et intéressantes. Est-il besoin de dire tout
d’abord que le cas de l'injection de terrains meubles ne sera pasexa-
miné, ni méme celui de masses rocheuses dont les propriétés s’ap-
procheraient par trop de celles de ces terrains, soit par leur porosité
élevée, soit par leur grande déformabilité et leur faible consistance.
De méme, nous n'étudierons guére que les coulis de ciment qui sont
encore les plus utilisés.

Pour des raisons historiques sans doute, et malgré les nombreux et
puissant développements quiont eu lieu dans le domaine de laméca-
nique des roches, I'ingénieur civil atendance a se représenter la fon-
dation rocheuse, sinon comme étantd’une résistance et d’une rigidité
absolues - ainsi que cela était encore d’usage il y a quelques décen-
nies —, tout au moins comme un massif parfaitement homogene, iso-
tropeetacomportementélastique, c’est-a-direconforme a une vision
trésidéalisée des choses. Sans doute, la roche des constructeurs de
tunnelsestdevenue, depuis quelques temps, un peu plastiqueetmé-
me visqueuse, mais celle des constructeurs de barrages persiste are-
ster tout aussi élastique, et a comportement linéaire et réversible
qu’elle I'était. Mais comme il faut bien le reconnai tre, la nature ne se
soucie pas trop de lathéorie. On a alors tendance arecourir a des spé-
cialistes pour corriger cette nature et améliorer les propriétés des
massifs rocheux. Ainsi, sans doute pour des raisons inhérentes a la
psychologie des profondeurs, I'ingénieur civil s'en remet volontiers a
desintermédiaires dont la tadche consiste a faire correspondre la réali-
té a la vision qu’il chérit. D’'une facon plus terre a terre, on peut dire
que le but poursuivi par 'injection est celui de ’'amélioration des pro-
priétés mécanique du massif rocheux, qu'ils’agisse de sa perméabili-
té, de sa résistance ou de sa déformabilité.

Linjecteur oule spécialiste de Iinjection se trouve ainsi placé a lajoin-
turede I'armure, entre I'ingénieur civil, le géologue, le géophysicien,
I’lhydro-géologue et autres scientifiques ou techniciens. Est-il alors
besoin de dire que souvent des probléemes d’entendement et de com-
munication surgissent qui risquent de compromettre des réalisations
importantes, sans parler des imprévus plus que significatifs qui enré-
sultent pour le maitre de 'oeuvre, ni méme sans compter les incidents
quelquefois majeurs qui peuvent étre causés.

Cette situation m’a donc amené a jeter un regard curieux et quelque
peucritique surune domaine fortintéressant, touten cherchantay in-
troduire quelques points de vue nouveaux. En particulier, il a été pos-
sible de montrer que, méme dans un domaine et un milieu qui sem-
blent fort allergiques a I'étude analytique, on peut obtenir des résul-
tats significatifs et en tout cas instructifs a 'aide d'études mathémati-
ques assez poussees.

Jene me présentedonc pas a vous aujourd’hui comme un spécialiste
de l'injection, mais simplement comme un amateur irrévérent et pas
toujours invité qui s’est permis de vérifier a 'aide de quelques calculs

numériques certaines affirmations transmises de génération en gé-
nération d'injecteur par tradition orale ou écrite.

Enfin, pour nerien vous cacher, je vous dirai que nous nous limiterons
a ce que j'appellerai le «<massif élastique fissuré saturé».

En fait I'injection du massif rocheux dépend de trois paramétres prin-
cipaux:

— le massif rocheux,

— le produit utilisé pour I'injection et

— le procédé suivilors de I'injection.

2. LEMASSIF ROCHEUX ELASTIQUE FISSURE SATURE

2.1 Définition

Il convient d’examiner tout d’abord ce qu’est un massif rocheux a no-
tre point de vue. A nouveau, nous limitons notre domaine et, par sim-
plicité, ne traiterons que les roches dont la matrice présente un bon
comportement élastique qui nous autorise a négliger les phénome-
nes de viscosité. Nous admettons ensuite que la perméabilité de la
matrice rocheuse est pratiquement nulle. Par contre, nous suppose-
rons que la masse est divisée par des systemes de discontinuités tel-
les que surfaces interstratigraphiques et fissures. Sur cette base,
nous pouvons établir un modele de comportement du massif c'est-a-
dire définir ses lois constitutives. Par définition donc, notre massif est
composé d’un certain nombre de blocs rocheux séparés par des dis-
continuités que nous apellerons indistinctement fissures, plans inter-
stratigraphiques ou, le cas échéant, failles. Un élément essentiel du
comportement du massif rocheux découle de la présence d’eau dans
les fissures ou discontinuités mentionnées.

2.2 Lesdiscontinuités

Mais qu’est-cequ’une fissure? Il serait un peu simpliste de s’imaginer
qu’une fissure soit un volume vide, c’est-a-dire rempli d’air ou d’eau,
d’une étendue infinie et d’'une épaisseur tres faible, mais constante.
Cette vision géométrique de la fissure pourra parfois étre utilisée ou
méme étre indispensable dans certains calculs mais ne correspond
évidemment pas a une readlité physique. Nous devons au contraire
nous imaginer une fissure comme un accident ou une solution de
continuité de la masse rocheuse s’étendant selon une surface plus ou
moins plane. Le long de cette surface, les épontes de la fissure sont
souvent en contact — car il faut bien que les contraintes existant dans
le massif rocheux se transmettent d’un cété a l'autre du plan - alors
que, sur dautres parties de ce méme plan, les deux épontes sont sé-
parées par un vide. Pour plus de simplicité dans I’exposition, nous al-
lons supposer encore qu’entre les deux épontes rocheuses ne se
trouve aucunremplissage, tel quargile, mylonite oudépots minéraux.
Nous admettons — car notre intention est celle de traiter I'injection du
massif rocheux —quevuesdans leur plan,les zones en contact repré-
sentent plutdt des ilots alors que les zones ouvertes sont jointives. On
devrait méme dire que, dans certains cas, on a affaire en fait a une
seule zone ouverte, donc continue. Les zones ou la roche est en con-
tact et ou par définition I'eau ne peut pénétrer qu’a certaines condi-
tions représentent alors toute une série de tdches indépendantes les
unes des autres. Dans le massif rocheux divers systemes de fissures

~ existent, qui ont tous leurs particularités et leur orientation bien défi-

nies. La figure 1représentelacoupe etlavue d’une telle fissure ou, si
I'on préfeére, son plan topographique. Les zones en contact sont par-
fois appelées des «ponts de matiére». On voit sur la figure comme
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Fig. 1 Massifélastique fissuré. Plan topographique et coupe d’une fissure

I'épaisseur de la fissure est variable d'un point a 'autre, mais on entre-
voit aussiimmédiatement, en raison de sa topographie, que lasurface
ouverte et I'épaisseur de la fissure varient avec la charge, c'est-a-dire
avec la valeur de lacompression ou composante normale « »de |'état
de contraintes qui doit étre transmise a travers le plan de la fissure.

Telle notre vision d’'un «<massif élastique fissuré».

Si, comme on le fera par la suite, on parle de I'épaisseur d’une fissure,
il faudra naturellement entendre cette valeur comme «épaisseur équi-
valente» (a un certain pointde vue)a lafissure réelle. Cette équivalen-
ce peut étre définie soit comme représentation de la porosité du mas-
sif rocheux - et, dans ce cas, il s’agit d’une épaisseur moyenne pon-
dérée par la surface non en contact - soit au contraire comme valeur
caractéristique de la perméabilité du massif rocheux — et, dans ce
cas, non seulement la proportion de surface ouverte intervient, mais
encore sarépartition topologique -. Mais peut-étre s’agit-il la de fines-
ses qui dépassent laconnaissance que nous avons généralement du
massifrocheux. Retenons néanmoins que, saufcas exceptionnel, les
fissures totalement ouvertes ne peuvent I’étre que sur une étendue li-
mitée et que, par contre, les fissures totalement serrées et compléte-
ment fermées n’ont pas d’importance pour notre propos, puisque I’on
ne saurait les injecter.

En resumé donc, les fissures sont des structures semi-ouvertes et
semi-fermées. Elles présentent des zones en contact sous contrainte
etdes zones ouvertes. |l est aisé de concevoir que |'épaisseur des zo-
nesouvertes varie en fonction de la contrainte agissant dans le massif
etdelapressionde I’eau quipourrait étre contenue dans cette fissure.

VI oI v d vy v v ivvdvdy &

v

0 =f (p,t,s,e)

Fig.2 Principe du modéle élastique fissuré
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2.3 Principes du modele

A partir de ces prémisses il est possible de construire un modele con-
stitutif représentant le comportement d’'un massif rocheux élastique
fissuré. Pour la simplicité de exposé, nous commencerons par étu-
dier le phénomeéne uni-axial en supposant un comportment orthotro-
pe du massif, c’est-a-dire que nous étudions le cas d'un seul systéme
de fissures perpendiculaires & un axe de compression.

Lafigure 2indique le principe d’untel modeéle. Lemassifestsoumis a
une contrainte totale «o»; dans lafissure agit une pression «p» et nous
définissons par «e» l'ouverture de la fissure, valeur sur laquelle nous
reviendrons. Dans ces conditions, une portion «u» de la surfaceesten
contact, et sur celle-ci se transmet une contrainte de contact «s». If est
possible, & partir de ces définitions, d’établir les conditions d’équilibre
dans le sens vertical, mais il faut auparavant préciser encore quel-
ques aspects du probleme. Parmi ceux-ci, I'épaisseurde la fissure «e»
est essentielle, elle varie en fonction des contraintes et pressions «c»
et «p» qui sont appliquées. Nous définissons par «e1» 'ouverture ma-
ximum de la fissure, celle ou les aspérités les plus saillantes d’'un bloc
de roche entrent a peine en contact avec 'autre. Définissons égale-
ment par «egp» la fermeture totale de la fissure sous I'effet d’'une char-
ge «oo» en I'absence de pression interstictielle d'eau. Inutile de dire
qu’aussi bien la valeur «so» que la valeur «ey» ou la fonction «u» deé-
pendentde I’étendue de la fissure étudiée. Ce sont en fait des valeurs
statistiques. Ainsi, sil'on étudie deuxblocs de roche, de dimensions li-
mitées, en contact, on trouvera toujours des fissures moins épaisses
que sil'on étudie des blocs de dimensions plus importantes. On peut
néanmoins admettre dans notre modéle que les trois paramétres indi-
qués ci-dessus sont définissables et mesurables.

Pour faciliter les calculs, introduisons la variable normalisée

x = (e1-€e)/(e1-eo).

Lavariable x peut étre définie comme le «degré de fermeture» ou «de
serragerdes fissures et estle parametre ou argumentfondamentalde
notre probléme. Cette variable assume la valeur «0» pour une fissure
totalement ouverte (c’'est-a-dire au premier contact des deux blocs) et
une valeur égale a «1» lorsque la fissure est totalement fermée sous
I’effet de la charge «oo», ainsi que cela ressort de la figure 3.

Pour un état intermédiaire, c'est-a-dire pour un degré de fermeture de
la fissure (ou de serrage) «x» compris entre «O» et «1», laréparation des
contraintesestdonnée a la figure 4. Lacontraire totale «6» est la som-
me de la pression interstitielle «p» et de la contrainte de contact «s»
pondérées par leurs surfaces d’action respectives. Il est loisible de
croire que I'eau puisse pénétrer dans la fissure partout ou 'intensité
de sa pression dépasse celle de la contrainte de contact,comme il est
montré a la figure 4.

fissure ouverte, X-=o

fissure fermée, X =1

Xx=81-¢€
e} - €eo

Fig.3 Degrés de fermeture de la fissure (Serrage)



o = contrainte
totale

s = contrainte
contact

p = press. inter.

€ = déformation

Fig. 4 Modéle élastique fissuré saturé. Equilibre des contraintes
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Fig.5 Massif élastique fissuré. Fonctions u (x) et 3(x)
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Laforce «F» transmise par contact est une fonction du degré «x» de fer-
meture de la fissure. Ceci nous permet d’introduire une deuxiéme
fonction normale «{3», conformément a ce qu’indique la figure 5.

2.4 Roche élastique

Dans I’hypothése que nous avons faite d’un comportement élastique
de la masse rocheuse (et donc de déformations réversibles), il est
concevable qu'a partir de la fonction «u», on puisse construire mathé-
matiquement la fonction «[3».

1 (x) donne la variation de la surface ouverte en fonction du degré de
serrage de lafissure et [3(x) indique la variation de la force transmise
par la surface de roche en contact et ce a nouveau en fonction de ce
méme degré de serrage des fissures.

La fonction u(x) peut étre considérée comme la courbe des surfaces
ouvertes classeées.

2.5 Etablissement du modéle

Selon la géométrie tridimensionnelle des épontes encontact - leur re-
lief donc - et selon la nature de la matrice rocheuse considérée, les
fonctions en discussion pourront assumer des formes différentes.
Quoi qu’il en soit, en raison de la définition méme que nous leur avons
donée, nous aurons toujours

pour x = O (fissure ouverte): u= Oet [3= Oet

pourx = 1 (fissure fermee): u= 1et 3= 1.

Pour une fissure entiérement fermée, la contrainte du massif est
transmise entierement par contact roche - roche, sans effet possible
de la pression interstitielle, seulement a condition que la vale ur mini-
male de la contrainte de contact soit au moins égale a la pression de
I'eau.

On voit donc que selon les lois de variation de «u» qui dépendent de la
geométrie de la fissure, on obtiendra un modéle différent pour le com-
portementde laroche. A la figure no. 5, on indique la loi «(x) mise a la
basedu modéle quiseraétudiéci-apres et alaloi 3(x) quiendécoule.
De nombreuses autres lois ontété étudiées qui s’appliquent a des ro-
ches de types différents.

La deformation totale du massif rocheux peut s'écrire:

1-€ o €1-€0

t oy T

ou «d» est la distance entre deux fissures consécutives.

€ =

mla

Ainsi que celaressort de la figure no. 4, la déformation totale du mas-
sif se compose donc d’'une part de la fermeture ou serrage des fissu-
res et d'autre part de la compression de la masse rocheuse elle-
méme. Les quatre paramétres qui déterminent la compressibilité du
massif rocheux sont: «oe» (contrainte pour la fermeture totale des fis-
sures), «E» (module d’élasticité de la matrice), «(e1, eo)» (ouverture
maximum et minimum des fissures d’un systéme donné) et d (distan-
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ce des fissures entre elles). Ainsi que la formule le montre, ces quatre
parameétres caractéristiques se regroupent deux a deux, & savoir 6o/E
qui est un parametre élastique du massif et (e1-eg)/d qui est un para-
meétre de nature plutét géométrique relatif aux fissures.

Apartir de ces prémisses, il est possible, par calcul numérique, de dé-
finir les lois de déformation du massif élastique fissuré, soumis a une
compression «c» et a pression d’eau interstitielle «p». La figure 6 indi-
que le résultat de ce calcul pour une roche particuliere. Cest dire que
le modéle ainsi trouvé ne s’applique, mais cela est évident, qu’a un
massif bien déterminé. La figure nous indique la relation contrainte -
deformation du massif rocheux, avec pour parameétre la pression in-
terstitielle. Il s'agit du «modéle de massif rocheux élastique fissuré sa-
turé» que nous avons cherché. Ce modeéle a été établiavec une seule
série de fissures identiques, mais il est aisé de construire de laméme
maniére un modele qui comporte plusieurs systemes de fissures de
type divers. La figure 26 fournit une explication aisée des différents
domaines indiqués par la figure 6.

2.6 Discussion du modéle

Nous pouvons maintenant passer a la discussion du modele établi.
Au point d’origine 0, le massif rocheux n’est soumis a aucune con-
trainte et il n’existe aucune pression interstitielle. Les fissures sont
entierement ouvertes, c’est-a-dire que les deux épontes sont juste en
contact. Enaugmentant la contrainte de compression sur le massif ro-
cheux, la déformation croit et, toujours en I'absence de pression inter-
stitielle, le comportement du massif est décrit par la courbe OA dont le
parametre estp = 0.ls’agitd’un comportement élastique, réversible,
mais non linéaire. Au point A, c'est-a-dire avec une contrainte de com-
pression correspondant a la valeur caractéristique oo, les fissures
sont entierement fermées. A partir de ce moment n’intervient plus que
lacompressibilité élastique de la masse rocheuse etla loi contrainte -
déformation suit la droite AB. On retrouve donc la «parabole» OA bien
connue, caractéristique du serrage des fissures d’'un massif rocheux
soumis a une contrainte de compression. Pour celle-ci, le module de
déformabilité augmente progressivement pour atteindre au point Ale
module d’é¢lasticité de lamasse rocheuse. En retour, unessaide com-
pression qui permettrait de déterminer le point A permettrait égale-
ment de définir deux des quatre parameétres qui caractérisent le com-
portement du massif rocheux fissuré.

La figure 7 donne quelques relations fonctionelles qui découlent du
modele particulier de la figure no. 6. Les trois graphiques se réferent
respectivement a des valeurs constantes de ¢ = 2%o, o= 2000 t/m?
et p = 2000 t/m2. Si nous considérons une pression interstitielle «p»
égale par exemple a 2000 t/m? et que nous augmentons la contrainte
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Fig.7 Modéle massif élastique fissuré saturé. Relations fonctionnelles

«o», la loi contrainte — déformation est représentée par la courbe
CDFGB. Entre C et D, il n'y a pas de contact entre les épontes et jus-
gu’au point F, I'équilibre est labile, c’est-a-dire indéterminé. Pour une
méme pression interstitielle «p» et une méme compression «c», on
peut avoir des dilatations différentes. Ce n'est qu’a partir de F que la
contrainte de compression du massif est supérieure a la pression in-
terstitielle, c’est-a-dire qu’il y a transmission de compression de roche
aroche. Il n'est pas concevable par ailleurs que la pression interstitiel-
le dépasse la contrainte totale du massif.
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Lobservation de ces graphiques permet des déductions fort intéres-
santes. Toutd’abord, on constate que le module de déformabilité croit
avec la contrainte, ce qui est bien connu, mais qu’il décroit aussi avec
la valeur de la pression interstitielle. Ceci signifie qu’un massif gorgé
d’'eau a pression interstitielle constante sera tout d’abord plus défor-
mable qu’'un massif sec. Par la suite, avec la fermeture des fissures, la
ligne AB sera atteinte et toute I'eau aura été expulsée des fissures. Le
module correspondra alors au module d’élasticité.

2.7 Lois de comportement

Sil'on examine plus en détail le comportement du massif a partird’un
point d’équilibre que I'on représente a la figure 8, on constate qu’en
partant du point H, on peut se déplacer dans 4 directions bien défi-
nies.

- Direction 1: compression du massif non drainé (volume d’eau con-
stant).Le module de déformation correspond sensiblement au mo-
dule d’élasticité de laroche.

- Direction 2: compression du massif a pression interstitielle con-
stante (p constant). Le module de déformation n’est qu’une fraction
du module d’élasticité et devient méme nula gauche de la ligne Ol.
(Figure 6) (OI=0DLI).

- Direction 3: drainage du massif a contrainte totale constante (cscon-
stant). Le module de tassement, défini comme rapport de la varia-
tion de pression interne au tassement unaxial, est en général bien
plusfaible que le module d*¢lasticité de laroche et s'annule lui aus-
si a gauche de la limite Ol.

- Direction 4: variation de la contrainte totale «o»et de la pression in-
terstitielle «p» de sorte que la déformation «£» soit nulle (dilatation
nulle). Ce rapport défini comme «p» est «1» a gauche de Ol et dimi-
nue vers la droite sans jamais disparaitre.

Retenons que les modules et le rapport indiqués sont variables de
pointen pointde la figure; ce sont donc des fonctions de I'état de solli-
citation du massif.

La méme figure suggere aune autre interprétation, bien connue, que

I'on peut donner aux directions privilégiées ci-dessus en partant du

pointd’équilibre J.

- direction 1: charge rapide du massif avec création de surpressions
interstitielles

- direction 3: diffusion des surpressions interstitielles c’est-a-dire
«consolidation» du massif.

- direction 2: charge lente correspondant a lacombinaison des deux
effets 1 et 3 & pression interstitielle constante.

Cecycle explique, entre autres, la raison pour laquelle des massifs ro-
cheux qui, en eux-mémes, ne présentent pas une viscosité intrinse-
que, dénotent néanmoins des déformations retardées. L'augmenta-
tion de la charge induit une augmentation de la pression interne de
'eau selon le cheminement montré. Ce n'est que lentement que cette
pression supplémentaire se dissipe a travers la masse rocheuse.
C’est donc un phénomene d’écoulement hydraulique par la fissura-
tion du massif qui détermine le retard des déformations et donc la vis-
cosité apparante du massif. Si I'on préfeére, c’est la viscosité de I'eau
qui est la cause de ces déformations différées.

Lafigure 9 montre une application du modele pour le massifélastique
fissuré au pied d’'un barrage-voute. Le module de déformation appa-
rent du rocher est bien plus faible que le module d'élasticité. Ceci ex-
plique que certains barrages-voute ne se détachent pas de leur fonda-
tion alors qu’il le devraient selon les théories classiques.

Malgré les quelques hypotheses qui ont évidemment da étre faites
pour établir ce modele, je ne doute pas que par un choix soigneux et
judicieux des caractéristiques particulieres a un massif rocheux don-
né, I'on n'arrive a bien en représenter le comportement sous I’effet
conjugué de la variation de la contrainte de compression et de celle de
la pression interstitielle. || permet en tout cas, comme nous l'allons
voir, de comprendre un certain nombre de comportements qui pour-
raient a priori paraitre curieux.

2.8 Modele tridimensionnel
llvade soiquele modéle simplifié représente ci-devantpeut étre com-

Fig.9 Modeéle élastique fissuré saturé. Exemple d’application a la fondation
d’un barrage

plété pour saisir non point seulement le comportement en une direc-
tion du massif, mais bien le comportement sous étreinte tridimension-
nelle.

On montre ainsi que, dans le cas du drainage d’'un massif élastique
fissuré a dilatation latérale nulle (ce qui est évident), le module de tas-
sement tridimensionnel peut s’établir a partir du module unidimen-
sionnel que 'onvient de construire.

Puisque la pression interstitielle varie de la méme maniere en toutes
les directions d’un méme pointde laroche et que I'effet Poisson se fait
sentir, on obtient pour le module tridimensionnel si fon admet 3 syste-
mes de fissuration orientés selon les 3 axes principaux:

Mtz = Mt

142 e« p s MH4/E « (1-p)
ou Mt3 = module de tassement triaxial

Mt{ = module de tassement uniaxial

u = coefficient de Poisson

p = variation des contraintes horizontales du massif en
fonction de la variation de p (pression interstitielle)

E = module d'élasticité

On constate alors que le module de tassemeént tridimensionnel est
trés faible parrapportau module d’élasticité de la masse rocheuse. |l
est différent lui aussi, d’un point a I'autre du graphique et donc d’un
point a I'autre du massif rocheux.

2.9 Autres propriétés

Inutile de préciser que la porosité etla perméabilité du massif rocheux
varient elles aussi d’un point a l'autre de la figure no. 6, c’est-a-dire en
fonction de I'état de contrainte et de pression interne du massif, donc
en définitive en fonction du degré de serrage des discontinuités. Ain-
si, ilestbien connu qu’agrande profondeur les fissures sont souvent
fermées et que le massif peut méme étre pratiquementimperméable.

3. LES COULIS D’INJECTION

Il nous faut meintenant passer a la phase «liquide» de I'injection. Un
grand nombre de produits peuvent étre utilisés pour injecter un mas-
sif rocheux (et évidemment également d’autres corps solides comme
par ex. des structures en béton fissurées). Ces produits se distinguent
par leurs caractéristiques rhéologiques et il est sans doute quelque
peu regrettable que la rhéologie soitbien connue des ingénieurs du
pétrole et des ingénieurs alimentaires, mais fort peu des ingénieurs
civils. Ceux-ci se contentent en général de manipuler d’une part des
corps supposés élastiques et d'autre part le corps simple qu’est 'eau
liquide (le comportement de la glace et celui de la vapeur dépassant
en effet souvent leur entendement). Mais on ne saurait comprendre
un probleme d’injection sans un minimum de connaissances relati-
ves au comportement rhéologique des coulis. Pour les coulis quinous
intéressent, nous pouvons nous contenter de prendre en considéra-
tion uniquement les trois propriétés suivantes:

- la viscosité (1)

- la cohésion (C)

- le frottement interne ()
La figure 10 représente le comportement rhedlogique de deux corps.
Ce qui nous intéresse est l'intensité de la contrainte de cisaillement
qui se développe en fonction du gradient de vitesse existant entre
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deux plans paralleles. La premiére droite ne dénote qu’un simple phé-
nomene de viscosité; il s'agit d’un liquide du type dit newtonien, tel
I'eau, I'huile et bien d’autres. Le deuxieme corps est un liquide dit de
Bingham, c’est-a-dire qui présente, outre une certaine viscosité, éga-
lement un seuil de plasticité ou cohésion, il s'agit d'un corps plastique
parfait. Il faut donc appliquer a ce corps une certaine force de cisaille-
ment avant que le mouvement, ou le déplacement relatif, ne puissent
débuter. De tels corps sont par exemple les coulis d'injection stables
au ciment avec ou sans adjuvants. Ni le liquide newtonien ni celui de
Bingham de ces corpsne présentent defrictioninterne. Si cela devait
étre le cas, a savoir si I'effort de cisaillement devait croire en fonction
de la pression existant au sein du liquide, les lois constitutives serai-
ent représentées par la figure 11. Un tel corps serait par exemple un
coulisdecimentextrémementdenseouun mortierde sable, pourles-
quels les grains de ciment ou les grains de sable entreraient en con-
tactentre eux et pourraient développer des forces de frottement. Les
corps en question ne sont pas aptes a étre utilisés comme coulis d'in-
jection. En effet, I'injection se bloquerait dans les plus brefs délais a
des distances extrémement faibles.

Je n'ai reporté ici cet aspect du probléeme que pour rendre attentif au
fait que, si dans un coulis de ciment la quantité d'eau devait descen-
dre en-dessous d’un certain seuil pour quelques raison que ce soit,
les grainsentreraienten contact antre eux; unefrictioninterne naitrait
et tout écoulement deviendrait aussitét impossible.

C'est I'occasion pour rappeler que les coulis de ciment ne sont pas, &
proprement parler, des liquides, mais bien des suspensions. La gra-
nulométrie des grains en suspension joue donc un réle important lors
de l'injection. Les grains les plus gros, qui ont par ex. ladimension de
0,10 a 0,15 mm, définissent I'épaisseur des fissures qui peuvent étre
injectées avec ces coulis, indépendamment de la quantité d’eau que
'on y ajoute pour les rendre plus fluides. Ainsi, on ne saurait injecter
avec un coulisde ciment normal une fissure dont I'épaisseur serait in-
férieure a 0,3 ou 0,4 mm. Dans ces conditions, il faut recourir a d'au-
tres produits, soit a des suspensions de particules bien plus fines, soit
a de véritables liquides.

Les produits utilisés dans les injections de génie civil sont bien con-
nus; il s’agitentre autres de coulis de ciment, de bitumes, de silicates
et de résines de divers types.

Il importe de garder présent a I'ésprit que les propriétés physiques
descoulischangentetdoivent changer avec letemps. C'est méme la
caractéristique essentielle de I'injection. On veutinjecterdes produits
qui soient particulierement pénétrants, c’est-a-dire qui aient des vis-
cosités et des cohésions réduites, que I'on peut vulgairement appeler
«a comportement liquide», mais on désire qu’une fois I'injection réali-
sée, le produit injecté devienne «solide», car il s'agit justement d’amé-
liorer les caractéristiques mécaniques de résistance et de déformabi-
lité du massif rocheux ou bien d’en réduire la perméabilité. Ainsi, les
coulis de ciment feront prise aprés un temps déterminé par nombre
de parametres. Les résines polymériseront aprés un temps qui dé-
pendra de leur composition chimique, mais aussi de la température
ambiante, et les silicates se transformeront en gels, qui sont quelque
chosed’intermédiaire entre un liquide etunsolide, etcela a la suite de
réactions chimiques particuliéres entre les diverses composantes. Si
cette transformation de I'état physique des corps injectés est essen-
tielle, il est aussi évident que I'on aura soin de terminer I'opération
d’injection avant que cette transformation n'ait lieu. On pourra ainsi,
dans la plupart descalculs,faire I'¢conomie de laprise en compte de
ce changement progressif des propriétés physiques du coulis en
fonction du temps; du moins dans les cas qui nous intéressent.

Il serait toutefois faux de croire que les phénomenes rhéologiques
s’épuisent avec ce que nous venons de dire. Il faudrait en effet men-
tionner encore la thixotropie, c’est-a-dire la variation des propriétés de
résistance des coulis en fonction des sollicitations dynamiques aux-
quelles ils sont soumis, ou bien la synérése, c'est-a-dire la variation
des propriétés des coulis par perte d’eau, ce qui nous amene au phé-
nomene déja mentionné de I'apparition d’un frottement interne et ce
qui peut étre mis en relation égalementavecles phénoménes souvent
invoqués de «presso-filtration». Mais ne pouvant entrer dans tous les
détails du probléme, nous nous limiterons dans ce qui suit exclusive-
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Fig. 10 Lois rhéologiques. (1) Corps de Newton (viscosité seule): eau.
@ Corpsde Bingham (cohésion et viscosité): coulis stable

dv
C dx

T=C+wz.d_v+p'tg‘f
dx

Fig. 11 Surface rhéologique d’un corps de Bingham avec frottementinterne (an-

gle )

ment a I'étude de I'injection de coulis de ciment qui, malgré les pro-
grestressignificatifs que les résines ont fait récemment, restentenco-
re et de loin les produits les plus utilisés dans le domaine du génie ci-
vil.

4. PRINCIPES DE L'INJECTION

Le principe de I'injection — est-il besoin de le dire? - consiste a intro-
duire par pression, dans les vides de la masse rocheuse, - fissures,
ouvertures karstiques, etc. — des liquides ou des pseudo-liquides, qui
par la suite vont changer leurs propriétés physiques et conduire a



Fig. 12 Profils de vitesse des écoulements visqueux et visco-plastiques.
Ecoulement purement visqueux (cas classique): Newton
Ecoulement viso-plastique (e = rayon du noyau rigide): Bingham
3) Extrusion — parois lisses (déplacement d’un corps rigide, & épaisseur de la
couche pariétale)
(@ cas général

I’'amélioration recherchée des caractéristiques mécaniques ou hy-
drauliques du massif. Si I’'on cherche 'augmentation de la résistance
du massif rocheux, il fautnon seulement que le coulis injecté atteigne
des résistances élevées, mais encore qu’il puisse adhérer avec suffi-
sammment de force aux épontes des fissures. Il faut donc que celles-
cisoientassezpropres, par ex. libres d’argile, pour que la liaison entre
le blocrocheux et le coulis puisse se produire dans de bonnes condi-
tions. Cette liaison est d’autant plus nécessaire que I'on entend sou-
mettre le massifa des efforts de cisaillement. Si, par contre, seule une
sollicitation uniforme du massif a la compression était prevue, alors
seul le remplissage des fissures compterait et la qualité de I'adhéren-
ce aux parois n'aurait aucune importance.

Lapossibilité d’influencer la déformabilité de la masse rocheuse par
des injections de ciment est assez limitée. En fait, on peut réduire, en
partie au moins, la différence qui existe entre les divers modules de
déformabilité qui ressortent du graphique de comportement montré
auparavant (fig. 6). En d’autres termes, I'injection équivaut a empé-
cher partiellement la déformabilité consécutive au serrage des joints
et a’expulsion de I’eau. On ne peut par contre guére modifier la natu-
re de la matrice rocheuse, ni remplir les fissures trés fines.

Laréductionde la perméabilité du massifrocheux s’obtient, celavade
soi, par ladiminution des sections d’é¢coulement de I’eau dans les fis-
sures, c’est-a-dire par le remplissage au moins partiel des vides du
massif rocheux. Dans ce cas, la résistance mécanique finale du pro-
duit d’injection peut n'avoir qu’'une importance secondaire, car les ef-
forts auxquels le produit d’injection est soumis sont souvent fort limi-
tés, en raison de la faible épaisseur des fissures. C'est alors la rési-
stance chimique et physique au délavement qui déterminera la dura-
bilité de I'ouvrage. Puisque pour un coulis a base de ciment ayant fait
prise, la résistance au délavement augmente plus ou moins paralléle-
ment a la résistance mécanique, on concoit qu'il soit opportun de re-
chercher méme dans ce cas la résistance mécanique et la densité
maximales possibles du coulis durci. Les nombreux écrans d’étan-
chéité de barrages ayant disparu par lessivage au cours des dernié-
res décennies témoignent de la validité de cet impératif.

Orla technologie du béton nous enseigne que sa résistance est inver-
sementproportionnelle a I'excés d’eau et il faut donc, pour augmenter
larésistance du coulis durci, limiter au maximum la quantité d’eau en
exces, c’est-a-dire utiliser les coulis les plus denses possibles, com-
patiblement, comme nous I'avons vu, avec la possibilité de procéder a
I'injection, donc avec la nécessité d’éviter I’apparition de frictions in-
ternes.

Une question extrémement importante, en relation avec I'injection de
coulis de ciment, est celle de I'emploi de coulis stables. En effet, les
coulis ontunetendance naturelle a se décanter, ce quifaitqu’une par-
tie du volume ainjecter sera, a la fin de I'opération pleine d’eau; I'injec-
tion ne sera parfaite que si le coulis est stable. Ici encore on se meut
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entre deux cas limites. SiI’injection a lieu au-dessous de la nappe, la
ou la masse rocheuse est imprégnée d'eau, le risque d’absorption
d’eau par laroche sera fortlimité; on pourra donc employer des coulis
bien denses. Par contre, sil’injection a lieu dans un massif sec,dontla
matrice estsusceptible d’absorberde I'eau, on peutcraindreque, par
soustraction d’eau au coulis (synérése), celui-ci ne s’épaississe rapi-
dement au coursde I'injection, de sorte qu’une friction interne n’appa-
raisse. ll peut alors étre utile d’'imbiber d’eau le massifavantde procé-
der al’injection.

Méme sous cette réserve, il faut, je pense, respecter la régle de n’utili-
ser que des coulis stables, c’est-a-dire des coulis dont la décantation
au cours d'un essaide quelques heuresreste limitée a un faible pour-
centage du volume total. Je ne citerai que pour mémoire les adju-
vants, car exemple bentonitiques, qui sont utilisés pour limiter la dé-
cantation des coulis, par cela nous ménerait trop loin. Il va de soi que
cesadjuvants peuvent modifier radicalement d’autres propriétés des
coulis, telles que leur viscosité et leur cohésion. lls ne sont donc pas
nécessairement favorables a I'injection dans le sens d’une bonne pé-
nétrabilité.

5. LE DEROULEMENT DE L'INJECTION

Un premier aspect de I'injection est celui de I'écoulement du coulis

frais dans une fissure. Faute de mieux, force nous estpourl’instantau

Tableau 1

Formules pour les profils de vitesse des courants visqueux et visco-
plastiques dans un conduit circulaire

Cas Formules
I min =0
- 33d e
® vV (x) 4”1,2” rZ)
Newton qu)(:b;\‘lq 2
@ e:Z_JC? Jmin=gTC ; O<e<r
- xd e .2
Bingham LG V(x)"vqu'ﬁ rE =)
x=e v(x)=;r%r2[(1-£)2_%“ g)z]
. ro. 2
® | smrie<ki dmne28a
= = - 8d 1 e, d
. VIK) = Vg = Vigy =52 r2 (- &) 84
Extrusion X o Vmax Tt l@- )
_2C . _2¢
@ e*%3 i IminTF; ¢ O <e<r
: = . &d _e2,28 1 e
général g V(x)-qux-4—"l,z {” T g r)]
1 2
x=e: V()()=4h§%r2 [(1—%)2+%£(E_%)_%(1_%)2]
Note : Cisaillement dans couche pariétale &
Ty = d-(c'*"'[:—;/().'ot<l

Fig. 13 Formules écoulement. Conduit circulaire

35



Tableau 2

Formules pour écoulement visqueux et visco - plastique
dans fissures

Fissure plane
t = semi épaisseur
. 25313 Newton
3m parois
_ & J
Vmax = 7 m rugueuses
Y = _C
¢ x5 ¢ JdminTFy i O<e<t Bingham
S2¥3Pn 3 e 1 ey arois
9% T3 [-5$+557] :
£312 e 2 rugueuses
max=2— (]'T)
. C
A<l ‘]min'x_f' %<%
I ¥ =y Ep— parois
It 5t
_2xdt3 3e.1 e3,.3 8,1 e lisses
e [T Ty P 3 -]
. _§dt2 e 24 1 e
Vmax * 5 o [-92+ 5 (-]

Fig. 14 Formules écoulement. Fissure plane

moins d’idéaliser quelque peu la réalité, en introduisant la notion
d'épaisseur hydraulique équivalente de la fissure.

En principe, 'écoulement peut assumer I'une des formes représen-
tées alafigure 12 quidonne les profils de distribution des vitesses sur
I'é¢paisseur de la fissure (voir formules aux figures 13 et 14).

Nous connaissons en principe les cas suivants:

1 écoulement purement visqueux d'un liquide
p. ex.’eau, avec distribution parabolique de la vitesse,

2 écoulement visco-plastique d’un liquide de Bingham, p. ex. coulis
de ciment, ot I'on distingue un noyau rigide qui se déplace «en
bloc» et des couches latérales qui dénotent une distribution de vi-
tesse semi-parabolique,

3 lecasdel'extrusion qui a lieu lorsque, lesparois étant lisses, I'adhé-
rence a celles-ci estinférieure a la cohésion interne du liquide,

4 le casgénéral ou se produitun phénoméne d’extrusion accompag-
né du déplacement d’un noyau rigide; les deux phénomenes se
raccordant par une distribution semi-parabolique des vitesses.

newtonien,

Dans un méme canal, ainsi que dans une méme fissure, les diverses
formes d’écoulement peuvent subsister en méme temps, suivant le
lieu. Notons que ne sont considérés que ies écoulements laminaires,
par exclusion donc des écoulements turbulents qui, en général, n’au-
ront lieu que trés localement au voisinage du trou d’injection.

R (1)

R(t)

Fld) = ZWJp(’t.R) R

Ro
Fig. 15 Schéma de calcul pour I'injection d’une fissure. (1) Forage (2) Fissure
@ Coulis @ De la pompe d'injection @ Pression le long de la fissure au
tempst (6) Force de soulévement (F)
Dans ces conditions et avec ces prémisses, il est possible d’établir un
modele de calcul de I'écoulement dans une fissure plane idéalisée.
Pour l'instant nous supposerons une épaisseur de la fissure ne va-
riant pas en fonction de la pression d’injection effective, qui reste donc
constante durant tout le procédé d’injection. Plus tard nous examine-
rons lavariation de 'épaisseur de la fissure sous I'effet de la pression
d’injection.
La figure 15 montre le principe du calcul, ainsi que la distribution des
pressions dans la fissure et la forcerésultante qui tend a séparer les
deux blocs.

La figure 16 indique, pour un exemple numérique particulier, la varia-
tion du débit injecté, 'augmentation du rayon de la zone injectée, lava-
riation de la pression en fonction de la caractéristique de la pompe, et
enfin la force d’éclatement totale consécutive a l'injection en que-
stion; tout cela en fonction du temps. La figure 17 donne, pour le mé-
me exemple, lavariation de la distribution des pressions au cours du
temps. |l est intéressant de noter que dans I’hypothese, que nous
avons évidemment faite, d'un liquide de Bingham pour le coulis d’in-
jection, I'étendue de l'injection reste toujours limitée. Le rayon maxi-
mum qui peut étre atteint par I'injection peut se calculer parla formule
t

Rmax = Pmax * E

o/¥ Q -10mm
[m] [l/s]
20 2.0
15 1.5
Y = 165 kN/m3
10 1O Cr 2,0 mm
M/§= 09- 1076 m. s
5 0.5
(¢} (e}
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Fig. 16 Exemple de calcul dinjec-

tion d'une fissure
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Fig. 17  Distribution des pressions dans la fissure d'épaisseur constante a divers
intervalles de temps pendant l'injection (Exemple de la fig. 16)

2t

R

Fig. 18 Distribution des pressions et des forces dans un systéme forme de deux
fissures. (1) La fissure se ferme (2) La fissure s'ouvre

ou «t» est la semi-épaisseur de la fissure et «C» la cohésion interne du
coulis.

On note immédiatement que le rayon de la zone injectée est finietin-
versement proportionnel a la cohésion du coulis. Ainsi, sila cohésion
disparait, c’est-a-dire si le liquide est newtonien comme I’eau, I'exten-
sion de la zone injectée tend vers I'infini. Inutile de dire que la force
d’éclatementdes deux blocs de roches augmente de la méme facon.

Bienqu’en présence de cohésion I'étendue de la zone injectée soit fi-
nie, le temps nécessaire pour atteindre cette limite est, a pression
constante, lui-méme infini.

Les programmes de calcul développés sur la base de ces considéra-
tions permettent d’arriver a des conclusions fort intéressantes. Ainsi
que le montre la figure 18, si I'on injecte deux fissures paralléles en
mémetemps, la plus importante auratendance a s’ouvrir etla moins
épaisse au contraire a se refermer sous I'effet de la poussée du coulis.
Il s’agit de la confirmation du phénomene bien connu, quifait que lors
des premiéres passes d'injection, seules les fissures les plus impor-
tantes sont injectées sur de grandes distancesavec une sensible aug-
mentation de leur épaisseur, alors que les autres ont plutét tendance
aseresserrersans avoir été injectées. Il en découle que I'imperméa-
bilisation compléte d’un massif rocheux — mais aussi saconsolidation
-ne sauraient étre atteintes d’'une maniere rationnelle avec une seule

passe d’injection. Il faut —comme I'expérience le confirme — procéder
ades passes successives avec distances entre les perforations dimi-
nuant et pressions d’injection augmentant, d’une série de perfora-
tions a la suivante.

Nous reviendrons sur plusieurs conséquences pratques de ces re-
cherches théoriques; mais cette derniere constatation nous améne
tout naturellement a examiner la question du claquage.

6. LE CLAQUAGE

Le claquage est un phénomene bien connu dans 'injection des sols
ou V'on constate souvent que, lorsque la pression d’injection atteint la
valeur de la contrainte principale minimale du massif, il se produit
brusquement une extension de la zone injectée suivant une surface a
peu pres plane. Ce phénomene est utilisé également dans les massifs
rocheux pour déterminer la valeur de la contrainte minimale a I'aide
d’essais d’eau qui provoquent une fracturation hydraulique. Dans le
projet d’ouvrages hydrauliques souterrains on fait par ailleurs bien at-
tention de rester avec les conduits sous pression non revétus dans
des zones ou la pression hydrostatique ne saurait atteindre, et cela
avec une certaine margede sécurité, la contraire plus faible du massif
rocheux. Faute de respecter cette imposition il faudrait craindre des
fuites d’eau importantes vers I'extérieur. Linjection de coulis de ci-
ment a faible profondeur, par exemple dans les surfaces d’appui d’'un
barrage, a souvent produit des soulévements de masses rocheuses.
Ceci est facilement compréhensible dés que la pression d’injection
dépasse la valeur de la contrainte normale due au poids du massifro-
cheux susjacent. Mais le phénomeéne peut se produire aussi par dé-
formation élastique du massif.

Un étude plus poussée de I'injection et du claquage, en utitlisant des
coulis sutype Bingham dans un massif rocheux élastique, ne semble
pasavoir été réalisée a cejour. C'estlaraison pourlaquelle des études
et des calculs approfondis ont été entrepris dans cette direction. Le
principe de I'’étude consiste a tenir compte de la variation de I'épais-
seur «hydraulique» de la fissure en fonction de la déformation des
deux semi-espaces soumis aux pressions d’éclatement correspon-
dant a la pression d'injection efficace et des caractéristiques propres
de la fissure. Ceci suppose évidemment de choisir un modele adé-
quat pour les lois de comportement du massif rocheux. Il va de soique
nous avons utilise le modéle élastique fissure présenté ci-devant.

A titre d’'exemple on montrera, par quelques figures, les résultats ob-
tenus lors de cette étude.

Lesdonnées principales des cas présentés sont résumées au tableau
suivant.

Tableau: Données utilisées dans les calculs de I’injection et du cla-
quage faisant I'objet des figures 19 a 23.

Massif rocheux

Module d’élasticité de la roche: 10000 MPa
(100000 kg/cm?)

Ouverture maximum fissure (premier contact): 1mm

Ouverture minimum fissure: Omm

pour une contrainte moyenne g de: 2,0 MPa (200 t/m?)

Pointe de contrainte correspondante: 5,0 MPa (500 t/m?)

Etat initial

Contrainte naturelle minimum: 1,0 MPa (100 t/m?)

Pression interstitielle initiale: 0,0 MPa
Ouverture coresspondante de la fissure: 0,3 mm
Coulis

eau:

Poids spécifique vy = 10 kN/m?

cohésion relative Cl/y =00mm

viscosité dynamique v =130-10°cm-s

coulis moyen:

poids spécifique y = 18 kN/m?

cohésion relative Cly = 0,5mm

viscosité dynamique v = 100+10"%cme-s

coulis (trés) dense:

poids spécifique Y = 20 kN/m?

cohésion relative Cly = 1,0mm

viscosité dynamique v =200-10"°cme-.s
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Fig. 19 Effetde la deéformabilité du massifrocheux. Distance atteinte par l'injec-
tion (R) et volume (V) injecté pour:

— coulis moyen

— pression max. pompe 1500 kPa

Pompe

Caractéristique elliptique

Débit maximum Q = 101t/s

Pression maximum pPmax = 800/1500/2200 kPa

Temps de démarrage tp = 30s

Trou d’injection (& partir d’une galerie)

Diametre & =50cm
L =200m

Longueur
La figure 19 met en évidence I'importance primordiale de la déforma-
bilité du massif rocheux. les volumes injectés augmentent dans
d’énormes proportions sil’on tient compte de la déformabilité du mas-
sif, car d’'une part la fissure s'ouvre et d’autre part le coulis pénetre
plus loin.

La figure 20 montre pour ces mémesdonnés|’ouverture de la fissure
en fonction de la distance a partir du trou d’injection, et en fonction du
tempsécoulé depuis le début de I'injection. On notera que la fissure
s'ouvre entierement; on a donc un décollement total des deux épon-
tes (p. ex. jusqu’a 20 m aprés 72 minutes). La question se pose de sa-
voir si, dans ce cas de figure, on peut déja parler de claquage.

La figure 21 montre la relation qui passe entre les pressions d'injec-
tion (p), les débits du coulis (Q) et la distance atteinte (R). Avec une
pression de 800 kPa, inférieure donc a la contrainte naturelle du ter-
rain de 1.0 MPa, les débits du coulis diminuent assez rapidement; I'in-
jection tend a une limite. Avec une pression de 1500kPa, supérieure

d 4 mm

R Q

m [t/sec
70
|
60
50
Q/4
e pmax.=2 OO0 kPa
30
p max =1500k Pa
800 kPa t
500 sec

distance atteinte (R)
-———débit injecté (Q)

Fig. 21 Influence de la pression d'injection
— coulis moyen
- massif élastique; contrainte naturelle 1000 kPa

donc a la contrainte naturelle, les débits augmentent sans désempa-
rer (ils ne sont limités que par la capacité de lapompe), de sorte qu'ap-
paremment il n'existe pas de limite supérieure au volume injecté, ni a
I'ouverture de la fissure. Les conditions sont encore plus extrémes
dans le cas d’'une pression de 2200 kPa.

S’il est évident, comme nous venons de le dire, que les conditions
changent avec lapression d'’injection, on voit qu’il en est de méme si
la nature du coulis varie. La figure 22 montre clairement cette dernié-
re corrélation.

Avec le coulis dense on arrive trés vite a une stabilisation relative -
puisque la stabilisation totale ne peut s'obtenir qu'au bout d’'untemps
infini -, alors qu’avec un coulis moyen et surtout avec I'’eau aucune
stabilisation n'est en vue.

La figure 23 montre la variation de la pression d’injection en fonction
du volume absorbé, et cela selon le produit d’injection utilisé.

La définition du «claquage» dans le cas d'’injection dans un massif ro-
cheux n'est pas bien précise. Peut-étre devrait-on parler de claquage
quand les débits d’injection a pression constante n'ont pas tendance
adiminuer avec le temps. On en a vu quelques exemples dans les fi-
gures précédentes.

2mm

décollement
. ~_ | |
\ %uver ture initiale \ Fig.20 Ouverture progressive delafissu-
— = e
B L Sv‘e"" ge complet . )‘(_k — coulis moyen
| 10 20 30 * 20 50m_ - pression max. pompe 1500 kPa
|'I 2o . - massif élastique
rou d'injection — distance atteinte par /injection
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Il est certain, néanmoins, que le claquage se produit quand on entre
dans le «domaine d'instabilité» situé a gauche de la ligne Ol du mode-
le exposé a la figure 6. Ceci montre a la fois I'intérét de ce modeéle et
jette une lumiere sur le phénomene du claquage.

7. CONSEQUENCES PRATIQUES

Les études exposées ci-devant peuvent, a premiére vue, paraitre
quelque peu théoriques et de modeste portée pratique. Mais cela
n’est vraiment pas le cas et je vais énoncer quelques conséquences
concretes qui peuvent étre déduites des études exposées jusqu’a ce
point. Il s’agit parfois de connaissances nouvelles, parfois de |la confir-
mation de regles que I'expérience avait permis d’établir, encore que
d’une facon peut-étre un peu empirique et osée.

Signalonstoutd’abord que les outils mathématiques mis au point a ce
jour, et ceux qui sans doute le seront dans un futur plus ou moins rap-
proché, permettent déja et permettront encore mieux a I’avenir d’étu-
dier avec un haut degré de fiabilité les problemes relatifs a I'injection
de massif rocheux par des coulis du type Bingham mais évidemment
aussi par des produits de type newtonien.

Bien entendu, puisque le massif rocheux n’est pour ainsi dire jamais

absolument homogene et isotrope, il faudra toujours accepter une
certaine dispersion des résultats par rapport aux études théoriques

que I'on pourra mener. Néanmoins, la valeur de celles-ci en tant que
directives pour la réalisation des injections de coulis de ciment en ro-
cher me semble étre de la plus haute importance.

Parmi les résultats qui émergentle plus de nos recherches, notons les
suivants:

1. Une injection destinée a étancher parfaitement un massif rocheux
ne pourra pas se faire rationnellement en une seule étape. Il faudra
au contraire, par une premiére série d’injections a faible pression,
remplir les fissures les plus importantes.

Par la suite, les fissures plus fines devront étre injectées par un
deuxiéme réseau de perforations plus dense et avec des pres-
sions plus élevées, et ainsi de suite.

2. Puisque les coulis de ciment sont des suspensions et que le ci-
ment lui-méme comporte des grains d'un certain diametre, il sera
impossible d’injecter avec du ciment des fissures dont les ouvertu-
res réelles seraient inférieures a, disons 2 a 3 fois le diamétre des
grains les plus gros, soit quelque chose comme 0,3 ou 0,4 mm si
I'on utilise des ciments normaux.

Onnepeutdoncengénéral pas s'attendre a une étanchéité parfai-
te. Si on la recherche, il conviendra parfois de penser a une combi-
naison: coulis de ciment d’abord, produits chimiques ensuite.

kPaj p
pression max
1500 Avd
c. dense
1000 c. moyen 7
}/
|
|
|
|
0 Vol. Fig.23 \Variation delapression d'injection
351t ' a0n 45 it 501t 55 |1 60 1 en fonction du volume injecté

trou ._¢_. fissure

- pression max. 1500 kPa
— massif élastique
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Fig. 25 Exemple de directive d'injection. Pression limite en fonction du volume
déja injecté. pmax =f(v)
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Fig. 24 Ecrandétanchéité

3. Lors de laréalisationd’un écran d’étanchéité, la solution la plus ra-
tionnelle ne consiste pas a prévoir des écartements égaux entre
les diverses perforations et des pressions constantes, mais plutét
a adapter les distances, de sorte que les derniéres perforations,
qui viennent se situer a cété des toutes premiéres, le soient a des
distances inférieures a la moyenne. Enoutre, les pressions d’injec-
tion seront augmentées d’une série a la suivante.

Ce cas est représenté a la figure 24.

Il convient de se rappeler qu’avec un coulis de ciment qui compor-
te une certaine cohésion, la distance atteinte par I'injection sera
souvent limitée. |l en est de méme des volumes d’injection. Par
contre, les injections d’eau ne comporteront aucune limite et I'in-
jection ne s’arrétera jamais. Pour des pressions élevées le débit
aura méme tendance a augmenter avec le temps, en fonction du
claquage du massif rocheux.

A la suite de ces faits, on saisit fort bien que I'essai dit «Lugeon»
pourraindiquer certainement une valeur de la perméabilité du ro-
cher envers la circulation de I'eau, mais ne pourra jamais servir &
évaluer correctement le volume de coulis qu’il sera nécessaire ou
possible d’injecter.

I estd’'usage, dans les injections, de fixer une pression maximum
d’injections et, par ailleurs, de limiter le volume du coulis injecté.
Cette disposition n'est pas économique. On obtient de bien meil-
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leurs résultats en liant a chaque instant la pression d’injection ma-
ximale au volume de coulis déja absorbé. La régle d’injection est
alors une hyperbole de valeur:

p.V = cte,
comme indiqué a la fig. 25.
Bien entendu, comme cette hyperbole s’étend a I'infini, tant pour
les pressions que pour les volumes, il convient d’en couper les
deux rameaux extrémes, comme d’usage. En utilisant ce principe,
on évite d’appliquer de grandes pressions alors que des volumes
importants de coulis ont déja été injectés et n'ont pas encore fait
prise, ce qui peut amener, outre a des pertes importantes, au cla-
quage du massif.
Par ailleurs, en suivant une telle régle on obtient un écran d’'étan-
chéité qui a une épaisseur plus réguliére que si I'on adopte d’au-
tres dispositions. L'économie de I'écran s’en trouve augmenté,
puisqu’on évite d’injecter ade tres grandes distances d’importants
volumes de coulis qui ne contribueraient pas a I'amélioration de
I'imperméabilité.

7. S’il estexactque la distance atteinte par I'injection d’un coulis du
type Bingham est souvent limitée, il n’en reste pas moins que le
temps nécessaire pour atteindre cette limite s’approche théori-
quement de 'infini. lIn’estdonc pas rationnel de choisir des pres-
sions d'injection — qu’elles soient fixes ou définies en fonction du
volume déjainjecté —etd’injecter aussi longtemps qu’elles ne sont
pas atteintes. En effet, elles ne le serontjamais et il faudra alors se
contenter d’un quelconque critére arbitraire pour arréter malgré
tout 'injection. Il est bien préférable et plus économique d'appli-
quer momentanément des pressions d’injection quelque peu su-
périeures a la valeurrequise, disons par exemple de 20%, et de
contrdlerde temps entemps sienramenantla pression d’injection
alavaleur prescrite, I'’écoulement s’arréte ou non. Sil’écoulement
s’arréte, la pression choisie a été effectivement atteinte, et cela
dans un temps limité, sinon I'injection doit continuer encore quel-
que peu.

8. Leproblemedu claguage dans le massif rocheux a la suite d’'une
injectiondoitétre objet d’attention trés particuliére, et cela évidem-
mentenrelationavec les intentions de I'ingénieur. Il ressort claire-
ment des études entreprises que le risque de claquage est d’au-
tant moins important que la cohésion du coulis est plus élevée. ||
ressort également que dans le casdecoulisstables, lespressions
d’injection peuventétre plus importantes que les contraintes mini-
males du massif rocheux sans que le claquage ne se produise.

9. Lespropriétés rhéologiques du coulis de ciment ne sont bien défi-
nies que sicelui-ci est stable. Dans le cas contraire il se produit une
séparation de I'eau et du ciment, ce qui fait que I'injection se pour-
suit dans des conditions qui s’approchent beaucoup de celles
d’une injection d’eau avec tous les inconvénients qu’elle présente.
Il est donc indispensable ou tout au moins hautement préférable
que les coulis de ciment soient stables et qu'aucune séparation
des composants ne puisse se produire.

8. CONCLUSION

Dans le cadre de cet exposé il ne pouvait évidemment pas étre que-
stion d’épuiser le sujet de l'injection de coulis de ciment dans des
massifs rocheux fissurés. Nous pensons néanmoins avoir pu mettre
en évidence quelques aspects essentiels du probléme.
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Abdichtungsmassnahmen bei grossen Talsperren im Karst

M. Balissat und U. Spinnler

1. EINLEITUNG

Mit wenigen Jahren Abstand sind in Zentralamerika zwei gréssere
Wasserkraftanlagen fertig erstellt worden, welche &hnliche Funda-
tionsverhéltnisse aufweisen: in beiden Fallen liegt die Sperrstelle im
verkarsteten Karbonatgestein. Es handelt sich um die Projekte:

- Pueblo Viejo-Quixal in Guatemala sowie

- EICajon in Honduras (siehe Abb. 1)

Nach den ersten erfolgreichen Betriebsjahren erscheint esden Ver-
fassern angebracht, einen Vergleich zwischen Konzept, Ausfuh-
srungsmethoden und Uberwachung der Abdichtungsmassnahmen
bei beiden Talsperren zu ziehen.

2. PUEBLO VIEJO
2.1 Projektbeschreibung

Die 300-MW-Wasserkraftanlage Pueblo Viejo-Quixal liegt am mittle-
ren Lauf des Rio Chixoy ca. 80 km nérdlich der Hauptstadt Guatemala
City. Der 460 mio m? Speicher wird durch den 130 m hohen Stein-
schittdamm Pueblo Viejo gebildet. Von dort fliesst das Wasser mit-
tels eines 25 km langen Druckstollens nach Quixal, wo die Ausbau-
wassermenge von 75 m?/s unter einem maximalen Druck von 515 m
in 5 Gruppen a je 60 MW turbiniert wird.

Weildie ersten Studien 1972 angefangen wurden, konnte der Bau der
Anlage bereits 1977 in Angriff genommen werden, d. h. ein knappes
Jahr nach dem verheerenden Erdbeben vom Februar 1976. Das Pro-
jekt wurde im November 1983 fertiggestellt. Die Lage des Dammes
Pueblo Viejo und seiner Nebenbauwerke istin Abb. 4 dargestellt. Ein
Hauptschnitt des Dammes ist auf Abb. 5 abgebildet. Mit dem Einstau
des Speichers wurde im Januar 1983 begonnen. Durch Regulieren
mit den Schiitzen von beiden Grundabldssen wurde der Stauspiegel
langsam bis auf die normale Betriebsstaukote von 800 m 4. M. ge-
bracht. Der erste Vollstau wurde Anfang Oktober 1983 erreicht. Seit-
dem hat der Stauspiegel zwischen den Koten 780 und 802 m . M. ge-
schwankt, d. h. 79 bis 102% der max. Betriebsstauhdhe erreicht.

2.2 Geologische Verhiltnisse

Die Sperrstelle liegtin einer engen Schlucht, die vom Rio Chixoy aus
einer machtigen Kalk- und Dolomitformation erodiert wurde. Fluss-
aufwarts grenzt der Kalkstein unmittelbar an ultrabasische Gesteine
(Serpentinit), die den Hauptteil des Beckens bilden und als wasser-
dicht angesehen werden kénnen (siehe Abb. 2). In unmittelbarer Na-
he der Sperrstelle sind zum Teil Kalk und Serpentinit durch dicke Ab-
lagerungen von vulkanischer Asche (bis zu 25 m) Uberdeckt.

Kalkstein und Dolomit sind verkarstet. Der Verkarstungsgrad ist sehr
unterschiedlich und die hydrogeologischen Verhéltnisse sind kom-
plex. Eine Ubersicht (iber die verschiedenen Arten der Verkarstung
konnte erst wéhrend der Ausfliihrung der Bohrarbeiten fur den Dich-
tungsschleier gewonnen werden (siehe Abb. 3). Diese Verhaltnisse
wurden ausfihrlich von Wiesner und Wilhelm [3] beschrieben.

Der Oberflachenkarstist teilweise mit Entlastungskliften an den stei-
len Schluchtwanden verbunden und reicht ca. 20 bis 30 m bergwérts.
Er weist den héchsten Verkarstungsgrad auf.

Der Ubergangskarst ist ein System von subvertikalen Réhren und
Spalten, die den Oberfldchenkarst mit einem tieferen Entwéasse-
rungsniveau verbinden. Auf der rechten Flanke wurde auf Kote 680
bis 700 ein ausgepragtes System von Karstkavitaten gefunden, die

MEXICO

Ebene von Peten

CPF = VERWERFUNG CHIXQOY POLOCHIC
MF = VERWERFUNG MOTAGUA
JCF = VERWERFUNG JOCOTAN-CHAMELECON

Abb. 1 Lage der Projekte
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Abb.2 Geologische Karte des Projektes Pueblo Viejo/Quixal (Nach E. Wiesner
und R. Wilhelm, 1985)
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teilweise mit Feinsedimenten (Silt, Ton) gefillt sind. Es handelt sich
hier um einen fossilen Karst, der sich allmahlich mit Sedimenten ge-
fullt hat, wahrenddem der Spiegel des Vorfluters (Rio Chixoy) gestie-
gen ist.

Vor dem Bau des Dammes sind einige kleine warme Quellen (ca. 37
°C) an beiden Flussufern beobachtet worden. Die Herkunft des Was-
sers konnte nicht sicher festgestellt werden: es wurde vermutet, dass
es aus grosser Entferung aus den Talflanken kommt. Das Tempera-
turgefélle von ca. 15° konnte durch die grosse Uberlagerung (bis zu
1,8 km) der Talflanken erklart werden. Wéahrend des Baues wurden
beim Ausbruch von Stollen und Galerien noch bedeutend héhere
Temperaturen (bis 55 °C) registriert, was auf einen sehr hohen Ther-
malgradienten zurlckzufihren ist. Ebenfalls ist in tiefen Bohrungen
warmes (41 °C) gespanntes Wasser gefunden worden. Diese Beob-
achtungen haben zur Vermutung eines tiefen thermalen Karstes ge-
fuhrt [3]. Dieser Karst wird vor allem durch aufsteigende subvertikale
Roéhren gebildet. Er weist Horizonte auf (z. B. zwischen Koten 600 und
670), welche infolge ungiinstiger Kombination von Temperaturen und
Dricken eine hdhere Karbonatdissolution aufweisen (= héhlenférmi-
ger Karst).

Es liegtaufder Hand, dass gute Kenntnisse der Karststruktur die Vor-
bedingung waren, um eine erfolgreiche Abdichtung des Dammunter-
grundes zu erreichen. Diese Kenntnisse konnten zum Teil erst wéah-
rend des Baues gewonnen werden.
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Abb.3 Verkarstung an der Sperrstelle Pueblo Viejo (Nach E.Wiesner und
R. Wilhelm, 1985)
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7 — KOLLUVIUM 14 — DICHTUNGSSCHLEIER Abb.5 Hauptschnitt des Dammes

8 — UBERGANGSZONE Pueblo Vigjo entlang Talweg
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Abb. 6 Bohrschema Pueblo Viejo

2.3 Der Dichtungsschirm

Das urspriingliche Konzept sah einen Schleier von begrenztem Um-
fang vor (siehe Abb. 7a). Frihere Sondierkampagnen hatten gezeigt,
dass die Fundation bis 30 m Tiefein der Talachse und bis 60 m Tiefein
den Flanken durchléssig war. Trotz einiger ungeklarter Punkte, wie
z. B.demrelativ flachen Grundwasserspiegel aufder linken Talflanke,
wurdedie Verkarstung als eher oberfldchlich und an Entlastungsspal-
ten gebunden betrachtet.

Der Dichtungsschirm wurde konzipiert, um den Anforderungen der
Voruntersuchungen zu genigen, d. h. mit einer Galerie (G | - 4) unmit-
telbar unter dem Dammkern, die eine Behandlung oder Nachbe-
handlung des Oberfldchenkarstes zu jeder Zeit erlaubt und zwei In-
jektionsstollen (G 1-1/2,3und G | - 5, 6) auf beiden Flanken. Injektions-
arbeiten wurden an zwei Versuchsfeldern in Angriff genommen. Die-
se ermdglichten neben einer Anpassung der Injektionsmischungen
und -drlicke, eine bessere Erkundung der lokalen Karstverhéaltnisse.
Tiefe Untersuchungsbohrungen wurden ebenfalls in regelméassigen
Abstédnden aus den bereits angefangenen Stollen abgeteuft und
dienten zur Bestimmung des Endkonzeptes des Schleiers. Folgende
Anpassungen wurden wahrend des Baues beschlossen:

a) Verlangerung und Richtungsdnderungvon G | - 5 und G | - 6 auf
derrechten Flanke, um an den dichten Kontakt Kalk — Serpentinit
anzuschliessen.

b) Vertiefung des mittleren Teils des Schleiers bis auf Kote 570.

c) Ausbruch eines zusétzlichen Stollens G | - 7 um den subfossilen
Karst zu inspizieren und besondere Abdichtungsmassnahmen zu
ergreifen.

d) Verlangerung des Schleiers auf der linken Flanke bis zur Achse
des Triebwasserstollens, d. h. bis zu einer Stelle, wo der hydrauli-
sche Gradient klein ist.

Der Dichtungsschleier wird durch eine Serie von Drainagebohrungen

ergénzt, die zum grdssten Teil aus den parallel zur Talachse verlau-

fenden Stollen (Umleitstollen, Grundablass Nr.1, Zugangsstollen
rechte Flanke) gebohrt worden sind, um die Flanken unterhalb des

Dammes zu entlasten.

2.4 Das Bohrschema

Das angewandte Bohrschema ist in Abb. 6 dargestellt. Der Schleier
wird im Normalfall durch eine Reihe von 20 g flussaufwarts geneigter
Bohrungen gebildet. Diese Neigung entsprichtder mittleren Neigung
des Dammkerns. In den Flanken geht der Schleier bei der ersten
Richtungsanderung der Stollen von einer geneigten in eine vertikale
Ebene uber. Diese Lage erméglicht es, die subhorizontalen Kalkb&n-
ke unter einem giinstigeren Winkel zu durchbohren.

Die Bohrungen A, B und C mit Abstdnden von 12, 6 und 3 m waren
zwingend vorgeschrieben. Wo erforderlich wurden noch Serien F und
G in Abstandenvon 1,5 bzw. 0,75 m ausgefihrt. Die Injektionsgutauf-
nahme (in kg Feststoffe pro Laufmeter ausgedrickt) einer bestimm-
ten Serie war fir die Ausflihrung der nédchsten Serie entscheidend.
Die Grenzwerte betrugen:

a) in Zonen mit starker Verkarstung: max. Aufnahme < 100 kg/m
b) in anderen Zonen: max. Aufnahme < 200 kg/m

Wo die max. Aufnahme 1000 kg/m Ubertraf, wurdenimmerdie Serien
Abis F ausgefhrt.

Nach Abschluss der normalen Serien A bis C (F - G) wurden noch ge-
neigte Kontrollbohrungen (Serien D und E) in der Schleierebene ab-
geteuft und ausinjiziert.

Um die erwiinschte Genauigkeit bei Bohrungen bis 200 m Lange zu
erreichen, wurden ausschliesslich Rotationsbohrungen mit einem
minimalen Durchmesser von 48 mm ausgefihrt.

2.5 Injektionsmischungen und -driicke
Aufgrund der bei den Versuchsfeldern gemachten Erfahrungen sind
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folgende Injektionsmischungen beim Dichtungsschirm zur Anwen-
dung gelangt:

Feststoffe (S)
Wasser (W) Vulkanische ; W:Ss
Zement Asche Bentonit
160 100 e 2 1,6
100 100 — 05 1,0
80 100 — — 08
154 100 120 — 07
110 100 120 1,1 0,5

(alle Mengen in kg)

Wegen des hohen Sulfatgehaltes der Thermalquellen wurde ein sul-
fatbestéandiger Zement (ASTM-Typ V) mit einer Feinheit nach Blaine
von ca.5000 cm?/g vorgeschrieben. Zur Erstellung der Mértel-
Mischungen wurde lokale vulkanische Asche mit einem Grdsstkorn
von 2 mm verwendet.

Folgende Richtlinien wurden beiden Injektionsdriicken angewendet:

a) Normalfall - ca.0,45bar pro m Tiefe
- max. 60 bar im massiven Gestein
b) Spezialfélle - beim Antreffen grésserer Hohlrdume oder in Zonen
mit totalen Wasserverlusten
psoll = 15 bar(W:S = 0,5)
— beim Aufspalten (cracking) von Diskontinuitdten
p soll = p Aufspalten + 2 bar (p min = 15 bar)

In Injektionsstrecken, wo der Soli-Druck nach zweifacher Wiederho-
lung nicht erreicht werden konnte, wurde das Loch wieder aufgebohrt
und mit einer Fernsehkamera inspiziert. In gewissen Féallen von grés-
seren Kavitdten mit starkem Wasserstrom wurde auf das Joosten-
Verfahren (Wasserglas + Ca Cl,) zurlckgegriffen.

Esist interessant zu vermerken, dass die Hauptkarsterscheinungen
bereits anhand der zwei ersten Serien von Injektionsbohrungen (A
und B)erkanntwurden und zwar vor allem wegen der zur Anwendung
gelangenden hohen Dricke.

Das generelle Vorgehen bei der Ausflihrung des Dichtungsschleiers

in Pueblo Viejo kann somit wie folgt gekennzeichnet werden:

- Anwendung von hohen Dricken (= gute Erkundungsmethode fur
Karstvorkommen)

- Stabile Injektionsmischungen (weniger als 5% Setzung der fest-
stoffe nach 30 min)

- Wechselvondiinneren zu dickeren Mischungen bis Soli-Druck er-
reicht wird.

2.6 Injektionsgutaufnahme

In Abb. 7b sind samtliche Stellen dargestellt, die eine Injektionsgut-
aufnahme grésser als 1000 kg/m in allen Serien aufweisen. Dies do-
kumentiert gleichzeitig die Verkarstung an der Sperrstelle und in den
Talflanken. Diese Darstellung wurde wéhrend den ganzen Injektions-
arbeiten fortlaufend «a jour» gehalten.

Die mittlere Injektionsgutaufnahme pro Serie ist in Abb.8 angege-
ben. Die Streuung ist hier nicht dargestellt, hat sich aber oft bei den
Hdéchstwerten als ein Mehrfaches des Mittelwertes erwiesen. Eine
detaillierte statistische Auswertung wird von Wiesner und Wilhelm [3]
angegeben. Einedeutliche Abnahme von einer Serie zur nachsten ist
gut ersichtlich, sowohl auf der linken als auch auf der rechten Flanke.

%
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AUFNAHME IN Kg/m

200
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“1 LINKE FLANKE (Gl—=1...GI—41)

% RECHTE FLANKE (GI—-4D...GI-7)

Abb. 8 Mittlere Injektionsgutaufnahme Pueblo Viejo

Eine Ausnahme bilden die Serien D und E, die in einer anderen Rich-
tung gebohrt worden sind. Ihre Mittelwerte sind jedoch eindeutigklei-
ner als 100 kg/m und die Streuung gering.

Wasserabpressversuche sind nur in A-, D- und E-Bohrungen syste-
matisch ausgefuhrt worden. Der Erfolg der Behandlung l&sst sich am
besten anhand der Abb. 9 feststellen. Hier zeigt sich fur den Stollen
Gl - 6 eine markante Reduktion der Restdurchlassigkeiten nach Inji-
zierender Serien A-CundF -G. 99% der Werte bleiben unter 2 Luge-
on (UL). Ahnliche Diagramme kénnen fiir die anderen Injektionsstol-
len gezeichnet werden.

2.7 Instrumentierung

Zur Kontrolle der Wirksamkeit des Schleiers dienen ca. 150 Hydrome-
ter oder einfache Bohrlécher, die im oberen Teil verrohrt und mit ei-
nem Manometer versehen sind. Solche Hydrometer sind sowohl auf
der Wasser- als auch auf der Luftseite des Schleiers, bzw. der Injek-
tionsstollen installiert worden. Die luftseitigen Hydrometer sind mit ei-
nem Wasserhahn versehen und kénnen im Fall eines zu grossen An-
stieges des Wasserdruckes auch als Drains funktionieren.

Zur Abklarungder Verhéltnisse in der Talachse dienen auch 8 elektri-
sche Piezometer (Schwingsaite-Messverfahren) in der Fundation,
unmittelbar unter dem luftseitigen Stitzkorper des Dammes. Diese
Geréate sind der restlichen Instrumentierung des Dammes ange-
schlossen.

Eine gewisse Anzahl Handmesstellen erlauben in den Stollen und an
ausgewahlten Stellen unterhalb des Dammes eine Messung des
Drainagewassers.

80
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Abb. 9 Reduktion der Durchléssigkeitswerte Pueblo
Viejounterhalb G | - 6 von Serre A bis D und E
(Kontrollbohrungen)
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2.8 Verhalten des Dichtungsschirmes

EinersterHinweis auf die Wirksamkeit des Schleiers ist auf der linken
Seitenoch vordem ersten Einstau gegeben worden. Durch Injizieren
aus G |-1und G |- 3ist das Grundwasser zwischen Serpentinit und
Schleier eingestautworden und der Grundwasserspiegel ist von Kote
725 bis auf Kote 753 gestiegen.

Der erste Einstau ist mit kontrollierter Steiggeschwindigkeitdes Stau-
spiegels erfolgt. Zwei Unterbriiche wurden bei Koten 745 (10 Tage)
und 766 (6 Wochen) eingeschaltet, um das Einstellen eines nahezu
permanenten Strdmungszustandes zu bewirken. Es wurde bereits
festgestellt, dass an gewissen Stellen in den Stollen ein tUberpropor-
tionaler Druckabbau durch den Schleier erfolgt, wahrend an anderen
Stellen dieser Druckabbau linear ist. Eine eingehende Interpretation
wird von Ewert [2] gegeben. Unterhalb des Dammes sind die Verhalt-
nisse eher stabil: die Piezometer zeigen im Iuftseitigen Bereich der
Fundation eine Strémung von unten nach oben. Der Grundwasser-
spiegel ist unabhangig von der Staukote und schwankt mit dem UW-
Spiegel.

Bei der maximalen Staukote (800 m . M.), die im Oktober 1983 erst-
mals erreicht wurde, ist eine Gesamtsickerwassermenge von 25 |/s
gemessen worden. Diese Menge hat sich inzwischen etwas redu-
ziert. Umlaufigkeiten am Schleierrand sind nicht festgestellt worden
und wéren ohnehin schwierig zu beobachten.

In Abb. 10, 11 und 12 sind Druckverteilungsbilder fur drei typische
Querschnitte des Dammes und der Fundation dargestellt. Die Inter-
pretation dieser Figurenist nichtimmer einfach, weil fir jeden Stollen
undjedeHydrometergruppe praktisch ein anderer Grundwasserspie-
gel eingetragen werden muss. Es ist jedoch von Interesse, zu notie-
ren, dass an gewissen Stellen (wie z. B. Schnitt L + 228/G | - 7) die
Wirksamkeit des Schleiers eher fragwirdig bleibt, weil der Fels dort
ohnehin relativ dicht ist. Bei anderen Stellen (z.B. Schnitt L +
126,50/G | - 4) ist ein eindeutiger Druckabbau in der Schleierebene
festzustellen.

Es wurde weiter festgestellt, dass Wasserspiegel-Schwankungen
von ca. 20 bis 25 m im Staubecken einen sehr geddmpften Einfluss
auf die hydrostatischen Driicke am Schleier haben. Auf der Luftseite
des Schleiers sind die Verdnderungen noch kleiner.

SCHNITT L +40,50

1 — SCHLEIEREBENE
————— 2 — PIEZOMETER
== ———=3 — PIEZOMETRISCHER DRUCK (IN M)
—————— 4 — POTENTIALLINIEN (IN %)

Abb. 10 Linke Flanke Pueblo Viejo: Hydrostatische Druckverteilung
(Stand 31. 12. 85)
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Abb. 11 Pueblo Viejo Mitte (Ndhe Hauptdammaquerschnitt): Hydrostatische

Druckverteilung (Stand 31. 12. 85)
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Abb. 12 Rechte Flanke Pueblo Viejo: Hydrostatische Druckverteilung
(Stand 31. 12. 85)
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2.9 Kennzahlen zum Dichtungsschirm

Ausmasse: - Flache: 271000 m?
- Bohrlédnge: 195000 m
- Galerienlange: 3700 m (inkl. Zugénge)
- Feststoffmenge (Zement/Bentonit/Asche): 17200 t
d. h. 63,5 kg/m?
oder 88,2 kg/ml
(meistens 0 kg/ml, max. Aufnahme = 100000 kg/ml)
Kosten: - ca.52mio US$, d.h. 192 US$/m?
Produktion: — Spitzenleistung 10000 m/Monat
- Anzahl Bohrmaschinen: 8

3. ELCAJON
3.1 Projektbeschreibung

Die 300-MW-Wasserkraftanlage El Cajon liegt im nérdlichen Zentral-
Honduras wenige Kilometer unterhalb des Zusammenflusses der
Flisse Humuya und Sulaco. Nach rund 15jahriger Planungsphase
wurde 1980 mit dem Bau begonnen, welcher 1985 termingeméss ab-
geschlossen wurde. Die wesentlichen Elemente der Anlage sind in
Abb. 13 dargestellt. Mit dem Einstau des an der Sperre 185 m tiefen
Reservoirs wurde im Juni 1984 begonnen und seit Ende 1984 bewegt
sich der Stauspiegel zwischen den Koten 260 und 278 m (. M. Damit
sind rund 2 Betriebsjahre mit 85 bis 95% der max. Stauhéhe verflos-
sen, was eine erste Beurteilung der getroffenen Abdichtungsmass-
nahmen erlaubt.

3.2 Geologische Situation

Ein geologischer Querschnitt an der Sperrstelle ist in Abb. 14 darge-
stellt. Charakteristisch sind die praktisch Uber die ganze Stauhdhe
vorhandenen massiven Kalksteinbdnke, welche leicht talauswarts
einfallen, darlber folgen 2 Serien von feinschichtigeren Kalken, so-
wie zuoberst eine Kappe von jingeren Vulkaniten. Hauptdiskontinui-
tétensind eine Reihe von subvertikalen, mit Kalzit und Lehm gefdllten
Bruchzonen; die stellenweise ausgepragten Schichtflachen; sowie
verschiedene Kluftscharen, welche den Gesteinsverband grossrau-
mig durchtrennen.

Obwohl die Kalke im Handstlickbereich ausgesprochen gesund und
dicht sind, bewirken die verschiedenen Diskontinuitaten im Gesamt-
verbund doch eine betrachtliche Durchlédssigkeit, welche sich in den
Aufschlussbohrungen durch haufige totale Wasserverluste bemerk-
bar machte. Die Diskontinuitatsflachen sind oft stark verkarstet und
anverschiedenen Stellen sind eigentliche Karsthéhlenvon mehreren
hunderten m*® Volumen angefahren worden.

Abb. 15 zeigt einen geologischen Langsschnittim Talweg. Wichtig ist
hier das Vorhandensein des Bruches V, einer Kontaktzone zwischen
den durchldssigen Kalken der Sperrstelle und den um ein mehrfa-
ches undurchléssigeren Vulkaniten im Staubecken. Dieser Kontakt,
rund 250 m wasserseits der Sperre, hat das Konzept des Injektions-
schirmes wesentlich beeinflusst.

3.3 Der Dichtungsschirm

Die Form des gewahlten Injektionsschirmes ist, als perspektivische
Darstellung von der Wasserseite her gesehen, in Abb. 16 dargestellt.

Ander Sperrenaxe erstreckt sich der vertikale Schirm in beiden Flan-
ken nur relativwenig tief in den Berg hinein, dannverlaufter in abge-
winkelter Form talparallel bis zum Anschluss an die vorher erwéhn-
ten, wassrseitigen Vulkanite. Um eine Umlaufigkeit unterdem Schirm
oder der Mauer zu verhindern, wurde zusétzlich die gesamte Flache
zwischen Staumauer und Vulkaniten mit einem im Prinzip horizonta-
len Schirm abgedichtet. Dies ergibt zusammen die heute als «Bade-
wanne» bekannte Form des Gesamtschirmes, zu dessen Realisie-
rung 23 Galerien bis in die Vulkanite hinein vorgetrieben wurden. Zum
Anschluss des zentralen Teiles des Schirmes an die Vulkanite wurde
zusatzlich eine Galerie entlang der Kontaktzone unter dem urspriing-
lichen Flusslauf hindurch erstellt.

Lokale Anpassungen an die Geometrie waren notwendig im Bereich
der friher erwadhnten Bruchzonen, bzw. bekannter grosserer Karst-
héhlen.
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G1-G4 SONDIERSTOLLEN (VERKARSTET)

Abb. 14  Geologischer Querschnittin Maueraxe El Cajon
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Abb. 15 Geologischer Ldngsschnitt im Talweg El Cajon

Zwei friher erstellte Sondierstollen wurden zu Drainagegalerien aus-
gebaut.

3.4 DasBohrschema
Das zur Anwendung gelangte Bohrschema ist in Abb. 17 dargestellt.

Die Serien 1 bis 3 mit Abstdndenvon 10, 5, bzw. 2,5 m waren zwingend
vorgeschrieben. Bei Aufnahmen von mehr als 200 kg/m in einem
5-m-Abschnitt wurden zusatzliche Serien 4 und 5 in Abstédnden von
1,25 m bzw. 0,63 m ausgefihrt.

Gebohrt wurde bis 50 m Tiefe mit Perkussionsgeréaten, bei grosseren
Tiefen mit Rotationsbohrmaschinen; dies um die geforderte Rich-
tungsgenauigkeit einhalten zu kénnen.

Nach Abschluss eines Feldes wurden alle 50 m gekernte Kontrollboh-
rungen abgeteuft und abgepresst.

3.5 Injektionsmischungen und -driicke

Folgende Richtwerte wurden fur die Injektionsdriicke aufgestellt:
Dricke: - 0,5bar prom Felsiberdeckung

- max.50barim Kalkgestein

- max. 30 bar in Vulkaniten
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Injektionsgalerien innerhalb Badewanne

———————— Injektionsgalerien ausserhalb Badewanne

Abb. 16  Injektionsschirm: Auslegung «Badewanne», El Cajon

Auf Grund anfénglicher Versuche mit verschiedenen Mischungen
wurde eine Standardmischung mit folgenden Eigenschaften vorge-
schrieben:
Mischungen: - W/Z Faktor: 0,7 (Gewicht)
- Spez. Gewicht 1,6 g/cm?
Sedimentation nach 3 h: 2+0,5%
Viskositat (Marsh): 40 - 50 sec.
— 28 Tage Druckfestigkeit: 100 kg/cm?

Als Zement kam der lokal hergestellte ASTM-Typ IP mit 25% Puzzolan
zur Anwendung.

Je nach speziellen Verhéltnissen wurden der Standardmischung
noch 15% Sand (0 - 1 mm) bzw. 2% Bentonit zugegeben (in % des Ze-
mentgewichtes).

Die Injektion eines Feldes wurde beendet, wenn in einem beliebigen
5-m-Abschnitt einer Kontrollbohrung die Wasserabpressversuche ei-
ne Aufnahmevon weniger als 2 Lugeonsowiedie folgenden Ausinjek-
tionen eine Zementaufnahme von weniger als 50 kg pro Laufmeter er-
gaben.

Allgemein war das angewandte Injektionskonzept charakterisiert
durch:

- dicke, stabile Mischungen

- hohe Injektionsdriicke

- begrenzte Penetrationstiefen.

3.6 Zementaufnahme

Die mittlere Zementaufnahme derverschiedenen Serienistin Abb. 18
dargestellt. Die deutliche Abnahme von einer Serie zur nachsten
zeigt, dass eine Uberlappung zwischen den einzelnen Injektionsl-
chern zu Stande kam und dass die gewahlte Kombination von hohen
Injektionsdricken mit dicken, stabilen Mischungen gerechtfertigt
war.

Die wesentlich héheren Aufnahmen im zentralen, flachen Teil des
Schirmes lassen sich durch geologisch unglinstigere Verhéltnisse
(intensivere Kluftung, Verkarstungsgrad) sowie durch die unter-
schiedliche Geometrie der Bohrebenen mindestens qualitativ erkla-
ren.

3.7 Instrumentierung

Die Wirksamkeit des Schirmes wird durch laufende Kontrollen der

Dricke sowie der Sickerwassermengen Uberprift. Dazu dienen:

- 327 Hydrometer (hydraulisch) wasser- und luftseits des Schirmes
sowie unter der Mauer eingebaut.

- 80 elektrische Piezometer im Bereich des Drainageschirmes in
beiden Widerlagern versetzt.

- rund 100 Drainagebohrungen in beiden Flanken sowie unter der
Mauer, gebohrt aus den Injektionsgalerien.
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Abb. 18 Mittlere Zementaufnahme E| Cajon

- je1alter Sondierstollen pro Flanke, umgewandelt in eine Drainage-
galerie.

- die Maschinenkaverne in der linken Flanke luftseits des Schirmes.

Die Ablesung der Hydro- und Piezometer erfolgt ausschliesslich von

Hand. Zur Messung der Sickerwésser an den verschiedenen Stellen

dienen 4 Venturikanéle mit automatischer Registrierung, 6 fixe Mess-

tberfélie sowie 10 Handmesstellen.



3.8 Verhalten des Dichtungsschirmes

Abb. 19 zeigt einen typischen Langsschnitt mit den auf der «trocke-
nen» Seite des Injektionsschirmes eingebauten Hydrometern und
den fir verschiedene Stauspiegel gemessenen Dricken. Deutlich zu
sehen ist die starke Abnahme von etwa 80% des normalen hydrostati-
schen Druckes im Bereich des Kontaktes Kalk-Vulkanite auf etwa
40% unterhalb der Staumauer. Dies zeigt deutlich die gute Wirksam-
keit des flachen Schirmes, der eine Umlaufigkeit entlang der tiefen
Karste und Klufte in dieser Zone weitgehend verhindert.

Die an verschiedenen Stellen gemessenen Sickerveriuste sind in
Abb. 20 in Funktion der Stauhdhe aufgezeichnet.

Die direkten Sickermengen in den Injektionsgalerien sowie die durch
die Drainagebohrungen in Mauerhéhe erfassten Sickerwéasser sind
mit 15 bis 20 |/s gering. Dies deutet wiederum auf einen gesamthaft
dichten Schirm hin.

Die grosseren Sickermengen, die in den beiden tiefer in die Flanken
reichenden Drainagestollen sowie bei der Zentrale gemessen wer-
den, sind eher durch die Umlaufigkeit am wasserseitigen Ende der
Badewanne, d. h. in den Vulkaniten, erklarbar. Diese Hypothese wird
auch durch kirzlich gemachte Farbversuche verstarkt.

Mit wenigen Ausnahmen, wo die Sickerwéasser tonhaltig sind und auf
Auswaschungen hindeuten, scheinen sich die messbaren Sicker-
wassermengen zu stabilisieren. Die heutige Totalmenge betragt etwa
530 I/s, was etwa 0,5% der mittleren, jahrlichen Abflussmenge be-
deutet.

Zuséatzliche Verluste sind im Bereich der Sperre oder unterhalb davon
nicht feststellbar, allerdings auch nicht auszuschliessen.

3.9 Kennzahlen zum Dichtungsschirm

Ausmass des Schirmes: — Fldache: 530000 m?
— Bohrlange: 485000 m
- Galerien: 11,5 km
— Zement: 100000 Tonnen
- 188 kg/m? bzw.

- 210kg/m
Kosten: - Gesamt: 70 mio US$
~ Spezifisch: 132 $ /m?
Produktion: — Spitzenleistung: 45000 m/Monat

- Anzahl Bohrgerate: 31

4. VERGLEICH UND FOLGERUNGEN

Im direkten Vergleich der beiden Projekte fallen einige wesentliche
Unterschiede auf:

- Pueblo Viejo hat einen hdngenden Schleier, er ist seitlich sowie

nach unten offen. Seine Ausdehnung war bei Baubeginn nicht be-
stimmt, sondern wurde im Laufe der Ausflihrung endgliltig festge-
legt.
Im Gegensatz dazu ist der Schleier von El Cajon eine allseitig ge-
schlossene Flache, die sogenannte «Badewanne». lhre endgulti-
gen Ausmasse waren durch die geologischen Gegebenheiten von
Anfang an bestimmt.

- InPueblo Viejo sind die Injektionsgalerien nicht verkleidet, der Fels

kann alsowahrend der Injektion beobachtet werden. Daflr entsteht
ein hoher Gradient und die Galerie wirkt als Drainage.
Im Falle von El Cajon war es notwendig, die Galerien zu verkleiden
und auf vollen Wasserdruck zu dimensionieren. Dies erlaubt keine
direkte Beobachtung, dafir aber ein Injizieren direkt anschlies-
send an die Galerie mit hohen Driicken.

- Im Falle Pueblo Viejo wiederum wurde versucht, moglichst alle
Karstphdnomene zu erfassen und zu verfillen. Die hohen Driicke
zusammen mit den relativ dinnen Mischungen sollten dabei ein
Aufsprengen der Klufte bewirken. Eine méglichst grosse Eindring-
tiefe des Injektionsgutes wurde angestrebt (bis zu 60 m).

Im Gegensatz dazu wurde bei El Cajon versucht, in der Schleiere-
bene eine eigentliche Dichtungswand zu erstellen. Die hohen
Dricke dienten priméar dem Einpressen des dicken Injektionsgu-
tes. Die Eindringtiefe des Injektionsgutes wurde bewusst klein ge-

halten (2 bis 5 m), da eine Ausdehnung der Dichtungswand in die
Tiefe nicht notwendig war.

Als wichtigste Schlussfolgerung darf man sicher sagen, dass in bei-
den vorgestellten Projekten eine gute Abdichtung des Untergrundes
erzielt werden konnte. Dies obwohl bei vergleichbaren geologischen
Verhéltnissen recht unterschiedliche Abdichtungskonzepte zur An-
wendung gelangten.

Wie bei Abdichtungsarbeiten ganz allgemein, fihren auch in verkar-
stetem Untergrund offenbar verschiedene Methoden zu akzeptablen
Lésungen. Welche davon im speziellen Fall zur Anwendung gelangt,
wird ganz wesentlich durch den Grad der geologischen Kenntnisse
mitbeeinflusst. Umfangreiche geologische, hydrogeologische sowie
geophysikalische Voruntersuchungen sind deshalb von ausschlag-
gebender Bedeutung. Und nicht zuletzt wird ein Dichtungsschirm im
verkarsteten Untergrund immer ein teures Unterfangen sein. Die Ko-
sten desselben konnten durchaus eine &hnliche Gréssenordnung
wie die Kosten fir die Talsperre selbst annehmen.

mu.M
Abb. 19 Hydrostatische Druckverteilung E | Cajon
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Abb. 20 Sickerverluste ElCajon
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Problémes rencontrés dans le projet LEP pour le percement dans le calcaire jurassien

H. Laporte / CERN

En décembre 1981, les Etats membres du CERN décidérent de réali-
ser un nouveau grand projet, le LEP («Large Electron Positron Colli-
der» ou «Laboratoire a Electrons et Positons»), grand anneau d’accé-
|ération, de stockage et de collision entre les électrons et les positons.
Le positon est I'antiparticule de I'électron.

Le LEP est une structure souterraine, ayant la forme d’un anneau
quasi-circulaire de 26,6 km de développement et de section transver-
sale circulaire de 3,80 m de diamétre intérieur, qui doit abriter les com-
posants de I'anneau principal, c’est-a-dire essentiellement la cham-
bre avide continue dans laquelle circuleront en sens opposés les «pa-
quets» d'électrons et de positons, ainsi que les aimants destinés a
courber et a focaliser les faisceaux. Au total, plus de 4000 aimants se
succéderont dans cet anneau principal (Figure 1).

Compte tenu de ses dimensions, on ne pouvait éviter d'implanter le
tunnel principal du LEP dans deux zones trés différentes du point de
vue de la géologie. Pour la plus grande partie de sa longueur, il est
creusé dans la molasse du bassin Iémanique, tandis que le reste du
tunnel est creusé dans la zone de piémont de la chaine extréme-
orientale du Jura (Figure 2).

Dans le piémont du Jura, le tunnel traverse les zones de transition et
de contact qui séparent les dépdts de la plaine du massif du Jura pro-
prement ditavantd’entrer dans les séries conformes du Crétacé et du
Jurassique supérieur,composeées de calcaires et de marnes compac-
tes.
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Fig. 2

Le Tunnel principal du LEP sous le Jura.

Lapartie dutunnel dans la plaine (23,2 km) a été excavée a I'aide de 3
tunneliers et les travaux de percement commencés en début 1985 se
sont terminés a la mi-janvier 1987. Sous le Jura, I'excavation des 3,4
km a I'explosif a rencontré, comme on pouvait s’y attendre, une suite
d’accidents géologiques dus a des failles aquiféres et karstiques. Sur
prés de 3 km, les accidents géologiques rencontrés ont en général pu
étre détectés a l'avance par les forages pilotes de reconnaissance.
Leur traitement par injections de ciment n’a pas posé de trop gros pro-
blémes. A deux reprises cependant, il a fallu interrompre 'avance-
ment pour une durée importante afin de réaliser des «anneaux confor-
tatifs» constitués de cintres métalliques avec remplissage de béton.

L'Accident du «Renard»

On peutle résumerainsi: le 2 septembre 1986, alors que la galerie pro-
gressait normalement dans un rocher trés compact, quoique fissuré
et que les venues d’'eau par les fractures de la roche étaient faibles
(<101/s), unevenue d’eau importante s'estbrusquement déclarée au
niveau du radier a 14 m en arriére du frontde taille, accompagnée d’
importants débourrages de sable fin trés argileux. Le débit a été de
100 litres par seconde.

Cet accident a pris le chantier par surprise; on I’a baptisé du nom de
«renard» enraison des analogies de ce débourrage enradieravec les
phénomeénes de renard qui peuventse produire dans les sols de fond
de fouilles. Il s'est produit dans une zone ou le profil en long du tunnel
est pratiquement horizontal. Cette absence de pente de la galerie a
entrainé une géne considérable car I'eau et les matériaux déposés
ont formé un véritable lac de boue de grande longueur.

Rappelons que le chantier n'est accessible que par deux puits ayant
respectivement 98 m et 68 m de profondeur. Ce dernier puits, qui avait
servi de point de départ a la galerie de reconnaissance du projet, est
équipé d’une station de pompage constituée par 9 pompes Flyght,
d’une capacité totale de 2000 m3/h.

A I’endroit de I'accident, la couverture est de 150 m et est constituée
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d’'une épaisse couche de moraines et d’éboulis de 40 m d'épaisseur
surmontant le calcaire.

Contexte géologique.

Dans la zone concernée par I'incident, la galerie est creusée dans
une formation de base du Bériasien, constituée par des calcaires
blancs, massifs, a litage peu marqué donnant des bancs de un a deux
métres d’épaisseur. Le pendage des couches est de 25 & 30 degrés
vers |'Est et un pendage apparentde 3a 5 degrés vers 'amont dans la
galerie. La base de la formation est a 10 m environ sous le radier de la
galerie et elle est constituée par des calcaires argileux noirs du Pur-
beckien.

Dans cette formation existent des niveaux de pseudo-bréches.

La karstification légere affecte surtout les joints de bancs mais aussi,
de facon préférentielle, les zones de pseudo-bréches.

Leszones de pseudo-bréches qui sont souvent le siege d’une fissura-
tion intense, beaucoup plus marquée que dans le reste de la forma-
tion, ont une extension de quelques metres a quelques dizaines de
metres latéralement et occupent toute I'épaisseur d’'un banc. Lors-
qu’elles sont affectées par la fissuration, elles se présentent sous
I'aspect de lames de 2 a 5 cm d’épaisseur, plus ou moins amygdalai-
res etséparéesles unes des autres par des plans ou 'on peut voir des
argiles. Les vides karstiques sont remplis par des sables, des argiles
et des limons produits du lessivage des moraines de surface (Figure
3).

Le «renard» correspond en fait & la mise en communication de la gale-
rie avec une zone de pseudo-bréches fissurée ou existait un remplis-
sage argilo-sableux saturé. La pression hydrostatique voisine de 15
bars a provoqué le débourrage et les sables argileux ont envahi la ga-
lerie. Mais les vides ainsi créés aux abords immédiats du tunnel ont
été rapidement comblés par des sables et des argiles venant de plus
haut ou deplus loin.

La nature et I'importance de ce remplissage et sa mobilité expliquent
les difficultés rencontrées pour {’injection. Méme a haute pression,
ces produits, trés fins le plus souvent, ne sont pas mis en mouvement
par I'injection de ciment ou de résines.

A quelques métresen avant du front de taille une zone karstifiée a été
reconnue en relation avec le renard trés probablement par les joints
de bancs. Ony aretrouvé aussi des zones tres fissurées qui donnent
du «sucre» en carrotage.

A I’endroit de I'accident, I'analyse des conditions géologiques détail-
|ées montre 'existence d’un plan de stratification Iégerement karstifié
situé entre 0,5 et 1,5 m sous le radier, de trois plans peu marqués don-
nantdesbancsde 1,2a2 md’épaisseuretd’un autre plan, a nouveau
karstifié, situé au-dessus du toit de la galerie (Figure 3). Ces différents
plans ont été vus lors des levés au fur et a mesure de I'avancement et
lorsqu’ils ont été recoupés par un sondage ou un forage. La karstifica-
tion estsouvent remplie d’argiles et de limons. Le banc recoupé au ni-
veau du radier, coté gauche, présente une zone de pseudo-bréches
fissurée. C’est elle qui a donné naissance au renard lors d’un tir. Il est
trés probable qu’une surpression engendrée par I'explosion des mi-
nes a provoqué la rupture de cette zone fissurée permettant l'arrivée
d’eau trés chargée dans la galerie.

Lessondagesal’avancement, qui avaient recoupé cette zone, avaient
suivi un banc et n'avaient montré, a ce niveau la, aucune trace de fis-
suration, aucune trace d’argile ni aucune venue d’eau.

Les zones fissurées qui avaient été rencontrées en sondage d’abord,
et lors de I'avancement ensuite, n'avaient jamais posé de probleme
particulier ni donné lieu & des venues d’eau. Les mises en pression
opérées dans les sondages a 'avancement n'avaient pas eu de résul-
tats non plus.

Chronologie des événements
- Le 2 septembre 1986, a 3 heures du matin, apparition du renard,

-du 2 au 8septembre 1986, mise en place des moyens permettant de
travailler et analyse de la situation (constructions de batardeaux,
amenée de pompes, nettoyage de la galerie etc...),
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- du 8 septembre au 8 décembre 1986, phase de captage du renard
(photographie) et préparation pour I'injection. Cela a nécessité la po-
se de cintres, la pose de demi-buses pour repousser le renard vers le
front de taille afin de pouvoir construire un radier, la mise en place
d’un étayage a I'intérieur des cintres dans la zone du renard et jus-
qu’aufrontde taille. En effet, lors de forages dans la zone du frontde
taille, il a été mis en évidence I'existence d’'une zone probablement
karstifiée entre 4 et 10 m au-dela du front de taille, mais en relation
avecle renard. Les pressions mesurées dans cette zone (15bars)ont
donc conduit a la mise en oeuvre de renforcements plus importants
que ceux qui avaient été prévus,

-du 8 au 20 décembre 1986, phase d’injection du renard.

En fait, les injections les plus importantes ont été faites dans la zone
en avant du frontde taille:

-du20décembre 1986 au 5 janvier 1987, arrét des opérations,

-du 5 janvier au 15 février 1987, traitement de la zone en avant du front
de taille et injection de collage sous le radier en arriere du renard ou
le ciment injecté devant venait ressortir par moment,

- 16février 1987, reprise de I'avancement.

ALLONDON
(alt. 558m}

route de NAZ-DESSUS
(alt. 592m)

limite du lot Jura

Tableau des forages et sondages exécutés entre le 2 septembre et
le 15 février.

Sondages de reconnaissance courts (Sondeuse Diamec de Craelius)
40 sondages carottés, soit au total 572 m en 56 mm &

Forages de reconnaissance courts
94 forages au ROC 601, soit 1074 m forés en 41 mm <&

Forages pur captage, drainage et injection du «renard»

156 forages au ROC 601, soit 1306 m forés de 41 a 104 mm &
Forages courts pour collage

899 forages, soit 2733 m forés de 41 a 104 mm &

Volumes injectés:

- Résine Wildkit et Wildkitson 32 tonnes

- Résine Polyuréthanne 13 tonnes

- Ciment 590 tonnes

Sondagesdereconnaissance préalablesalareprisede 'avancement
(Diamec)

4 sondages, soit au total 393 m carottés en 56 mm &

Les caprages du renard en fin octo-
bre 1986: 100 litres par second.
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VOUSSOIR : COUPE TRANSVERSALE

Fig. 4

56

PROFIL NORMAL (@380)

228

776

COTES EN cm

Méthode d’exécution actuellement appliquée pour I'avancement
- Lagalerieprogressede 10 & 12 m par semaine.

- Lavancement se fait apres avoir traité systématiquement le rocher
par des auréoles injectées au ciment a haute pression (60 bars) sur
une distance de 16 m en avant du front de taille.

- Lexcavation se fait par des volées courtes (1,20 m) tirées en deux
fois.

- On pose ensuite systématiquement des anneaux de voussoirs de
fonte d’'une longueur de 0,70 m qui sontsolidarisésau rocher pardes
injections de «bourrage» (Figure 4).

- Chaque voussoir étant muni d’un trou central, on refore ensuite un
troud’éventafind’eviter quelesanneaux de voussoirs n’aient a sup-
porter des pressions statiques trop élevées.

Exécution des travaux

- Entreprises = LOCHER, CSC.

- Pour les injections : INTRAFOR-COFOR.

- M.FLUCKIGER est intervenu pour I'utilisation des résines.

Le CERN abénéficié des conseils de MM. LOMBARDI et MONJOIE.
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Bewiltigung von Problemen mit Wasser beim Tunnelvortrieb

P.Koenz

1. EINLEITUNG UND EINIGE ALLGEMEINE BETRACHTUNGEN

Konnte der Geologe eindeutig festhalten, dass das zu durchérternde

Gebirge oder der zu durchfahrende Bodentrockenist, dannwéarenim

Gegensatz zu einem zu durchdrternden wasserfihrenden Gebiet

- furdie Erstellung des Projektes und der Ausschreibungsdokumen-
te

- furdie Erarbeitung der Unternehmerofferte und des Vertrages

- wahrend der ganzen Bauausfiihrung

eines Untertagebaues sehrviele, z. T. schwierige Probleme hinféllig.

Aus Erfahrung wissen wir aber, dass dies ein Sonderfall ist, und dass

das Vorhandensein von Wasserim Untergrund der Normalfall bedue-

tet.

Wie der Titel des Vortrages angibt, werden aus der ganzen Palette nur
Probleme betrachtet, die der Tunnelbauer beim Vortrieb zu bewalti-
gen hat. Es wird versucht mit einigen grundsétzlichen Uberlegungen
und der Auswahl von typischen Beispielen auf die Breite der Proble-
matik hinzuweisen. Auf viele Detailfragen, die den Tunnelbauer bei
Vorhandensein von Wasser standig plagen, kann nicht eingetreten
werden. Ebenso werden Probleme mit dem Ableiten des Wassers,
dem Verhalten des Bodens nach dem Vortrieb, Probleme der Abdich-
tung usw. hier nicht behandelt.

Das Vorkommen des Wassers im Boden und somit auch das Erschei-
nungsbild des Wassers beim Tunnelvortrieb ist mannigfaltig. Das Bild
wird zusatzlich komplizierter durch die Drainagewirkung des Tunnels
selber. Auf eine genauere Beschreibung des Erscheinungsbildes des
Wassers im Boden wird unter Hinweis auf die geologische und bo-
denmechanische Literatur hier verzichtet.

Tritt bei einem Tunnelvortrieb Wasser in Erscheinung, so handelt es
sich bei der Losung der auftretenden Probleme nicht ausschliesslich
um Probleme mit Wasser. Es besteht immer ein enger Zusammen-
hang zwischen der Qualitat des Felsens bzw.des Bodens, dem Er-
scheinungsbild des Wassers, der Vortriebsart, der Vortriebsmethode
und der Dimension des Profiles. Bei der Ldsung irgend eines Proble-
mes beim Tunnelvortrieb ist immer der Vortrieb als Gesamtheit um-
fassend zu betrachten. Unter diesem Gesamtaspekt sind alle Phasen
der Realisierung eines Untertagebaus zu stellen, die Projektierung,
die Submission und die Ausfiihrung. Im Gegensatz zu dieser komple-
xen Situation wird das Problem Wasserin den Normen und in den (ib-
lichen Positionen der Leistungsverzeichnisse dusserst einfach be-
handelt. Durch Zusatzpositionen, abgestuft nach anfallender Was-
sermenge, gemessen in einem bestimmten Abstand vom Vortrieb,
sollendie Erschwernisse beim Vortrieb infolge Wasserandrangabge-
gegoltenwerden. Meistens wird keine entsprechende Bedingung for-
muliert, um den Einfluss des Wasserandranges auf die Leistung fest-
zuhalten. Damit ein solches System (iberhaupt funktioniert, muss auf
die Erfahrung aller am Tunnelbau beteiligten Spezialisten und auf ei-
ne korrekte Interpretation aller vorliegender Dokumente gegriindet
werden kénnen. Dass aber in dieser Problematik noch einige offene
Fragen liegen, zeigen Vorbehalte bei Offerten, Bedingungen im Falle
von Garantien, Nachforderungen und Programmverzdgerungen, die
oft mit dem Wasservorkommen beim Tunnelvortrieb in Verbindung
stehen.

Im Verlaufe der Erstellung vieler Stollenbauten im Zusammenhang
mit Kraftwerkenim In- und Ausland sowie beim Bau grosser Verkehrs-
tunnel in den Alpen, im Jura und im Mittelland, konnten viele Erfah-
rungen gewonnen und Spezialmethoden zur Uberwindung der Pro-

bleme ausgedacht und erprobt werden. Wenn auch das Problem
beim Einsatz von Tunnelvortriebsmaschineninimmerrisikoreicheren
geologischen Formationen eine neue Akzentuierung erfuhr, so ste-
hen fiir das Uberwinden spezieller Schwierigkeiten im Zusammen-
hang mit Wasserandrang und schlechten Felsverhéltnissen zuverlas-
sige Baumethoden zur Verfiigung. Meistens ist aber fiir die Uberwin-
dung der Schwierigkeiten einerecht lange Ausflihrungszeit erforder-
lich und es fallen oft auch hohe Kosten an. Aus diesem Grund ist eine
mdglichst zuverldssige Prognose lber den zu erwartenden Wasse-
randrang und die zu durchdrternden Problemzonen wiinschenswert
und die Kontrolle des anstehenden Risikos ist bei der Ausfihrung des
Untertagebaues erforderlich.

2. DIE MOGLICHKEITEN DERPROGNOSE UND DIE DARAUS ZU
ZIEHENDEN KONSEQUENZEN

Aufgrund der Topographie, der geologischen Struktur und der tekto-
nischen Einheiten des zu durchérternden Gebirges kann eine gene-
relle Voraussage uber die anzutreffenden Felsverhaltnisse, tiber die
Wasserfuhrung und die Wasserdriicke gemacht werden. Diese allge-
meine Prognose stiitzt sich hauptachlich auf die Erfahrung bei Tun-
nelvortrieben in &hnlichen Formationen. Die Zuverldssigkeit der
Prognose hangt hauptséchlich davon ab, wie genau die geologische
Struktur bekannt ist. Fir die Festlegung wichtiger tektonischer Gren-
zen, vor allem im Deckengebirge, kénnen tiefe Bohrungen erforder-
lich sein. Auf diese Weise kdnnen einheitliche Bereiche zuverldssig
definiert und charakterisiert werden. Diese Charakterisierung ist die
Grundlage fur die Bestimmungder Vortriebsart und der Vortriebsme-
thode, sowie flr die Festlegung der Leistung und der Kosten.

Die Ausfuhrung spezieller Bohrungen flr die Verbesserung der allge-
meinen Prognose hinsichtlich des Wasserandranges und des Verhal-
tens des Gebriges bei Wasserandrang ist mit grosser Vorsicht zu pri-
fen. Die Interpretation von Beobachtungen im Bohrloch hinsichtlich
des Verhaltens des Gebirges beim Vortrieb ist nur in Extremféllen
maoglich.

Das Risiko eines Fehlentscheides betreffend der Wahl der Vortriebs-
methode ist aufgrund der heutigen Erfahrung nur in Grenzsituationen
vorhanden. Hier ist ein besonders vorsichtiges Vorgehen unumgéng-
lich.

Zuséatzlich zur allgemeinen Prognose ist das Vorkommen isolierter
Stérungen mit besonderen Schwierigkeiten und Problemen zu beur-
teilen. Diese Zonen besonderer Risiken, die je nach Gebirgsbau und
vorhandenen Formationen ihre speziellen Charakteristiken haben,
kénnen ebenfalls aufgrund der Erfahrung in dhnlichen Fallen be-
schrieben werden. Ihre genaue Lage und Breite auf Tunnelniveau
kénnen, auch wenn sie an der Oberflache beobachtet werden kén-
nen, nicht vorausgesagt werden. Ingefahrdeten Zonen kann das Risi-
ko eines unkontrollierten Auffahrens einer solchen Kluft nur durch
Vorbohrungen aus dem Vortrieb heraus verhindert werden.
Auchwennfiirdie Uberwindung solcher Stérungen zuverldssige Met-
hoden zur Verfligung stehen, kann die Prognose Uber ihre Haufigkeit
und Charakteristik die Wahl der allgemeinen Vortriebsmethode
massgebend beeinflussen.

Im Hinblick aufeineimmer gréssere Mechanisierung des Tunnelvor-
triebes mit immer grésseren mdglichen Leistungen und entspre-
chend grossen Verlusten an Geld und Zeit beim Auftreten eines Stor-
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falles, wird eine Abklarung des Risikos immer wichtiger. Je ungenau-
er die Prognose ist, umso wichtiger ist die mégliche Anpassungsfa-
higkeit der Baumethode. Dabei sind die Toleranzen der Vortriebsme-
thoden, sowie mégliche Massnahmen zur Uberwindung von Schwie-
rigkeiten zu priifen und méglichst genau festzulegen.

Die Definition der Verantwortung eines jeden am Bauvorhaben Betei-
ligten und die entsprechende Zuweisung des Risikos ist eine der
wichtigsten Aufgaben bei der Formulierung des Vertragswerkes fir
die Ausfliihrung eines Untertagebaus.

3. GENERELLE BESCHREIBUNG EINIGER BEISPIELE

Um die generellen Gedanken und Uberlegungen praktisch naher zu
bringen, folgen nun einige konkrete Beispiele, ausgewahlt aus einer
grossen Zahlvon Tunneln uns Stollen, bei denen Probleme bei Vor-
handensein von Wasser aufgetreten sind. Diese Beispiele sind weder
systematisch geordnet, noch zeigen sie einen kompletten Quer-
schnitt der moglichen Félle. Die Problematik Wasser/Fels/Boden
beim Tunnelvortrieb ist so mannigfaltig wie der Fels, der Boden und
das Wasservorkommen selber.

3.1 Der Hirschengrabentunnel der Zircher S-Bahn

(Bilder 1, 2, 3)
Der Hirschengrabentunnel durchfdhrt Molasse und verschiedene
Formationen der ZircherMoréne. Die Durchérterung der dichten Mo-
lasse mit einer Teilschnittmaschine, sowie der dichten Grundmoréne
mit einem Schild und nachfolgendem Tlbbingeinbau zeigte keine
speziellen Probleme. Hingegen hauften sich die Schwierigkeiten
beim Anfahren der nicht vorbelasteten Ober- und Randmorane. Klei-
ne Wasservorkommen, die auf dichten Zwischenhorizonten Gber den
Tunnel flossen und durch die ausgefiihrte Brunnenanlage nicht er-
fasstwurden, fandeninfolge der Auflockerung durch den Vortriebden
Weg in den Tunnel. Die grosse Teile der Tunnelbrust bildenden, fein-
sandigen siltigen Boden begannen dabei zu fliessen, sodassdie Kon-
trolle der grossen Brust ohne zusétzliche Massnahmen nicht mehr
maoglich war. Die vorhandenen Klappen des Schildes gewé&hrten kei-
ne genugende Sicherheit.
Durch spezielle Massnahmen musste getrachtet werden, die Zone
Uiber dem Schild hauptsachlich zu dichten und die Zone der Brustsel-
ber zu konsolidieren. Das Ziel wurde durch die Ausfliihrung von
Zement-, Silikat- und Kunstharzinjektionen aus dem Schild heraus
angestrebt. Das Vorhaben erwies sich aber aus den nachfolgend auf-
geflihrten Grunden als kaum durchfiihrbar. Der Abschluss der gros-
sen Tunnelbrust mit Spritzbeton war zu schwach und die erzielte Wir-
kung der Injektionen im feinen Boden ungeniigend. An ein Erfassen
der uber den Tunnel fliessenden kleinen Wassermenge und an ein
kontrolliertes Ableiten in den Schild war ebenfalls nichtzu denken. Ei-
ne Verstarkung dervonderOberflacheaus erstellten Brunnenanlage
versprach infolge der Heterogenitat des Bodens ebenfalls wenig Er-
folg.
Zur Lésung des Problems wurde beschlossen, die noch zu durchér-
ternde Strecke vorerst durch einen Firststollen zu erschliessen. Von
diesem aus kann der genau erkundete Boden vor dem Schild und
vom Schildvortrieb ungestort drainiert, injiziert und falls erforderlich
durch weitere Massnahmen, wie die Ausfiihrung von Jetpfahlen, ver-
eisen einzelner Zonen usw. konsolidiert werden. Noch vorhandenes
Wasser im unteren Profilteil kann mit einer Wellpointanlage, ebenfalls
im Firststollen erstellt, abgesogen werden.

Eine detaillierte Beschreibung der in Ausfiihrung begriffenen Arbeit
wird bei einer spateren Gelegenheit in Aussicht gestellt.

3.2 Druckstollen des Kraftwerkes Filisur - Tiefenkastel

(Bilder 4, 5)
Beim Ausbruch dieses Druckstollensystems (Ausbruchdurchmesser
3,50 m, L=8600 m) wurde ein komplex aufgebautes Gebirge mit un-
terschiedlichen Vortriebsinstallationen ausgebrochen. In der vorlie-
genden Ubersicht interessieren die Hauptsachlich im Zusammen-
hang mit dem Wasseranfall gemachten Erfahrungen.
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Abb. 5 Druckstollen Filisur - Tiefenkastel, Querschnitt

Am Ende der grosstenteils trockenen Flyschstrecke wurde mit der
eingesetzten TVM eine Kluft angefahren, aus der in verschiedenen
malen Material mit Wasser ausbrach. Die TVM musste zuriickge-
nommen werden. Sie wurde hinter der Brust in einer seitlich gebohr-
ten Nische bis zum neuen Einsatz nach der Kluftzone gelagert. Die
ca.40 mlange Kluftzone wurde mit Hilfe verschiednener Injektionse-
tappen, durchgefihrt mit Zement, Betonit und Kunstharz, durchér-
tert. Anschliessend konnte die TVM erneut bis zum Durchschlag ein-
gesetzt werden.

Das Zuriicknehmen der TVM und die Ausfihrung der Injektionen
konnten in diesem steigenden Vortrieb ohne ausserordentliche
Schwierigkeiten vorgenommen werden. Die Umstellung dauerte bis
zum Beginn der Sondier- und Injektionskampagne ca. 1 Monat. Die
nachfolgende Durchérterung der Kluftzone benétigte dann weitere 9
Monate. Auf die detaillierte Beschreibung der Konsolidations- und
Drainagearbeiten wird hier verzichtet, hingegen sei hingeweiesen
auf die lange Zeit, die benétigt wirde, um die wasserfiihrende, mit
zerrlttetem Material gefillte Kluft zu durchértern.

Vortrieb 2

In diesem fallenden Vortrieb wurde hauptsachlich Alteindolomit
durchfahren, wobei verschiedene Uberschiebungen, Kliifte und Brii-
che prognostiziert waren, die auch angetroffen wurden. Fir diesen
Vortriebwarder Ausbruch miteiner TVM vorgesehen. Ein Wasserein-
bruch mit vollstandiger Uberflutung des Stollens brachte dann die
TVMzum Stillstand. Die Wiederinstandstellung der Baustelle und der
Installationen dauerte 58 Tage und die Kosten betrugen rund
Fr. 500000.-. Aufgrund der Erfahrung und der Uberarbeiteten Progro-
se Uber den noch zu durchérternden Fels und die zu erwartende Was-
sermenge wurde der Vortrieb konventionell weitergefthrt. Die dann
doch relativ glinstigen angetroffenen Verhaltnisse liessen nach 250
m den erneuten Einsatz der TVM als vorteilhafte Lésung bis zum
Durchschlag zu.

Vortrieb 3

Der Vortrieb in der Rauhwacke wurde mit einem Schild, ausgeristet
mit Absperrklappen an der Brust, ausgefiihrt. Dass diese Zone prak-
tisch trocken war und der Fels grésstenteils nur mit Sprengungen ge-
I6st werden konnte, bedeutete eine Uberraschung gegeniiber der
schlechteren Prognose. Der Schild bedeutete in diesen glinstigen
Verhéltnissen eher ein Hindernis. Sollte der Schild wieder ausgebaut
werden? Die kurze Reichweite der Sondierungen und die Schwierig-
keit einer genaueren Prognose rieten von einem Wechsel ab. Die
Durchérterung des nach der Rauhwacke folgenden Dolomites wurde
mit konventionellen Mitteln durchgefuhrt.

Vortrieb 4

In diesem fallenden Vortrieb wurde hauptséchlich Arlberg-Dolomit
und Alteindolomit durchfahren, wobei mehrere z. T. stark wasserfuh-
rende Klifte auftraten. Der Stollen wurde auf einer Strecke von
ca. 1100 m maschinellaufgefahren. Nachdem innerhalb eines Mona-
tes die gesamten Stolleninstallationen durch Wassereinbriiche zwei-
mal Uberflutet wurden, erfolgte fir die restlichen 60 m vor dem Durch-
schlag die Umstellung auf den konventionellen Vortrieb.

Vortrieb 5

Der Arlberg-Dolomit wurde mit einer TVM ausgebrochen. Mit Aus-
nahme von einem grésseren Wassereinbruch im steigenden Ast
(ca. 150 |/sec) der aber keine speziellen Schwierigkeiten verursach-
te, mussten beim Vortrieb keine grésseren Probleme Uberwunden
werden. Statt den prognostizierten anfallenden 180 |/sec fielen aber
Uiber 500 |/sec auf dem Astzwischen dem Einlauf und dem Fenster
an. Zur Ableitung des Wassers musste nach beendetem Vortrieb und
vorder Ausflihrung des Innenringes eine Rigole ausgefiihrt werden.
Diese, im Programm nicht vorgesehene Ausflihrungsphase bedingte
eine bedeutende Verldngerung der Bauzeit und erhebliche Mehrko-
sten. Ob die Ausfihrung eines grésseren Bohrprofiles eine wirt-
schaftlichere Lésung gewesen waére, ldsst sich nach beendeter Arbeit
leicht ausrechnen. Bei einer unsicheren Prognose ist eine Risikobe-
trachtung und Optimierung der Ausfihrung nicht immer einfach.

Die verschiedenen Vorkommnisse auf den beschriebenen Stollen-
baustellen zeigen, dass speziell bei fallenden mit einer TVM ausge-
fuhrten Vortrieben, Wassereinbriiche grosse Probleme schaffen. Nur
Vorbohrungen vom Maschinenbereich aus kénnen in gefdhrdeten
Strecken vor Uberraschungen schiitzen. Hauptséchlich bei Bohrvor-
trieben mit kleinem Durchmesser dirfte es schwierig sein, leistungs-
féhige Bohreinrichtungen unterzubringen und die Bohrungen ohne
all zu starke Leistungsminderung der TVM auszuflhren.

3.3 TunneldurchdasMoyombe-Gebirge der Eisenbahn Pte Noire
- Brazzaville, Congo (Bilder 6, 7, 8)

Der 4623 m lange einspurige Eisenbahntunnel durchquert fast sen-
krecht stehende sehr alte Formationen.

Die Zonen A bestehen durchwegs aus undurchldssigen tonigen
Schiefern und zeigten praktisch keine Wasserflihrung beim Vortrieb
des Tunnels. Die feinen tonigen Schiefer konnten in einer sehr giinsti-
gen Richtung fast senkrecht durchfahren werden. Der Vortrieb bot
hier keine besonderen Schwierigkeiten. Die Zonen B hingegen be-
stehen aus einer Wechsellagerung von durchldssigen quarzitigen
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Abb. 7 Eisenbahn Pte. Noire — Brazzaville, Querschnitt des Tunnels

Gesteinen und undurchldssigen tonigen Schiefern. Zwei grossere
tektonische Stérungen (Zonen C) mussten zudem durchfahren wer-
den.

In der Zone B wechselten sich durchlédssige, nicht standfeste Zonen
mit relativ guten, undurchlassigen Zonen ab. Die Starke der undurch-
lassigen Zonen schwankte, konnte aber auch nur einige m betragen.
Diese stauten das Wasser und verhinderten eine vorauseilende Ent-
wdasserung mit entsprechendem Abbau des Wasserdruckes. Diese
schwierige Situation verfolgte den Tunnelbau Uber eine Strecke von

mehr als 2 km. Mit Hilfe von 3 bis 5 m langen Spiessen, gehalten von
Gittertragern und sofortiger Sicherung mit Spritzbeton konnte eine
Vortriebsleitung von 1 bis 3 m/Tag erreicht werden. Gréssere und
kleinere Einbriche von Wasser und Material konnten nicht verhindert
werden. Mit zunehmender Uberlagerung und steigendem Druck
musste der Vortzrieb aufgeteilt werden. Der Tunnel wurde zuerst im
Kalottenvortrieb vorgetrieben. Erst nach dem Durchschlag wurde die
Strosse ausgebrochen, da der kleine Querschnitt des eingleisigen
Schmalspurtunnels eine gestaffelte Ausflihrung von Kalotte und
Strosse nicht zuliess.

Wadren die Verhéltnisse nur leicht schlechter gewesen, hétte eine
dem Vortrieb vorauseilende durchgehende Konsolidation des Gebir-
ges durch Injektionen vorgenommen werden mussen.

Dies war erforderlich bei der Durchérterung der Stérung C, beim
Ubergang der schwarzen Tonschiefer zu den quarzitigen, stark was-
serfihrenden Formationen. In bekannter Weise mit kegelférmig an-
geordneten Injektions- und Drainagebohrungen konnte die 90 m brei-
te Zone in 4 Etappenin fast 2jdhriger Arbeit iberwunden werden.

Die Stérung C, machte sich durch ein ganz anderes Phanomen be-
merkbar.

Der Vortrieb befand sich in einer lehmhaltigen, dichten Formation. In-
nerhalb von wenigen Tagen wurde die Sohle des Kalottenvortriebes
bis zu 3,00 m gehoben. Der Grund hierfur war der Druck des Wassers
in einer vor und unter dem Tunnel liegenden wasserfuhrenden
Schicht.

Als erstes mussten die Brust und die Sohle durch einen starken Ein-
bau und eine armierte Sohle gesichert werden. Erst dann durfte die
angenommene wasserfiihrende Schicht vorsichtig angebohrt und
drainiert werden. Dies gelang ohne weitere Schwierigkeiten und bei
einerWassermenge von nur 2 bis 31/sec unter8bis 10atii Druck. Das
Anbohren einer solchen Kluft aus einer nicht kontrollierten Situation,
in einem nicht standfesten Gebirge hatte bei grésseren Wassermen-
gen zu Uberraschungen filhren kénnen.
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Abb. 8 Eisenbahn Pte. Noire - Brazzaville, Stérungszone C,
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Abb. 9 Druckstollen des KW Mantaro, Zone mit sehr hohem Wasserdruck

3.4 Druckstollen des Kraftwerkes Mantaro in Peru (Bilder 9, 10)

Bei der Durchfihrung dieses Druckstollens wurden mannigfache
Probleme im Zusammenhang mit Wasser gemacht.

Kurz beschrieben wird hier das Vorgehen beim Antreffen einer Kluft
mit Wasser mit sehr hohem Druck (ca. 100 atu). Diese Kluft wurde
durch eine vorauseilende Sondierbohrung entdeckt. Der Stollen mit
einem Ausbruchdurchmesservon 5,40 m befand sich 7 bis 8 mvor der
Kluft in standfestem Verrucano. (Eine detaillierte Beschreibung die-
ser Problemewurde am Internationalen Symposium fur Untertagbau
1972 in Luzern vorgelegt).

Die hier zu beantwortenden Fragen waren die folgenden:

- Welche Breite weist die wasserfiihrende Zone auf?

—~ Mit welcher ausfliessenden Wassermenge (I/sec) muss beim

Vortrieb durch die Zone gerechnet werden?

- Wie verhalt sich das Gebirge beim Vortrieb?
Das grundsétzliche Problem war, ob die wasserfiihrende Zone drai-
niert und dann ohne weitere Massnahmen durchfahren werden konn-
te, oder ob sie vorerst durch Injektionen konsolidiert und gedichtet
werden musste.

Diese Fragen konnten nur durch eine Sondierkampagne abgekléart
werden. Beisolch hohen Driicken istauch die Ausfiihrung von aussa-
geféhigen Sondierungen schwierig. Diese Sondierkampagne alleine
dauerte 4 Monate. Die dann beschlossene Drainage der Zone wurde
von zwei seitlich angeordneten Stollen in der zeit von 12 Monaten
ausgefihrt. Der Druckstollen konnte dann in weiteren 12 Monaten
durch die wasserflihrende Zone vorgetrieben werden. Die total aus
der Zone anfallende Wassermenge betrug 700 | /sec.

3.5 Druckstollen Sampuoir der Engadiner Kraftwerke und Drai-
nagestollen einer Mine in Peru

Die Probleme der Wasserfiihrung und der Durchdrterung der wasser-
fihrenden Klifte im Hauptdolomit beim Vortrieb des Druckstollens
Sampuoir wurden im Detail an der Tagung der Schweizerischen Ge-
sellschaft fur Bodenmechanik und Fundationstechnik vom
8. November 1968 in Biel erortert und in der Schweizerischen Bauzei-
tung publiziert.

Hier soll nicht weiter in die Konsolidierung und Durchfahrung der
Klufte eingetreten werden, sondern auf einanderes, fir die standigim
Tunnel arbeitenden Mineure auch wichtiges Problem hingewiesen
werden. Der anstehende Hauptdolomit war allgemein auch in den
Strecken zwischen den grosseren Kliften stark wasserfiihrend. Der
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Wasseranfall zeigte sich als dauernder starker Regen, der mitder Zeit
durch die angebrachten Schutzdacher und durch die besten Schutz-
kleider drang. Die Temperatur dieses Wassers war mit 6 bis 8 °C sehr
tief. Was eine 8stiindige Arbeit in solchen Verhéltnissen bedeutet,
kann nur der Mineur selber beschreiben.

Extrem hohe Temperaturen wurden beim Vortrieb des Gratton-
Stollens fir die Entwésserung einer Mine in den peruanischen Anden
angetroffen. Wasser mit 57 °C unter 75 atii Druck bei Wassermengen
von 500 |/sec mussten in Spezialverfahren Gberwunden werden.
Dies ist sicher ein alleinstehender Sonderfall, auf den hier nicht im
Detail eingetreten werdenkann. Aber auch in diesem Fall istan die im
Tunnel arbeitenden Mineure zu denken.

Abb. 10 Druckstollen des KW Mantaro, Firststollenin der wasserflihrenden Zo-
ne.
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Kunststoff-Abdichtungen im Tunnel- und Untertagebau
Kurt W. Weirich, dipl. Bau-Ing. ETH/SIA, Sarna Kunststoff AG, Sarnen OW

Die Lésung von Abdichtungsproblemen bei Tunnelbauten, seien sie
nun bergménnisch oderim Tagbau erstellt, hatin den letzten Jahren
fur alle Beteiligten, Bauherren, projektierende Ingenieure und Unter-
nehmer wesentlich an Bedeutung zugenommen.

In der Untersuchung der Elektrowatt-lngenieurunternehmung vom
November 1977 mitdem Titel «<Entwicklung des Strassentunnelbaues
in der Schweiz», die seinerzeit im Auftrage des Bundesamtes fir
Strassenbau erarbeitet wurde, ist unter dem Kapitel <Tunnelabdich-
tung» unter anderembereits zu lesen:

«Die Abdichtung von Untertagebauwerken, insbesondere flr Stras-
sentunnel, hat einen wesentlichen Einfluss auf die Dauerhaftigkeit
des Bauwerkes und die Betriebssicherheit der Anlage (Eiszapfenbil-
dung, Vereisung der Fahrbahn). Dies gilt noch in verstarktem Masse
fur allféllige Liftungsschéchte. Nach ersten weniger guten Erfahrun-
gen mit nichtabgedichteten Tunneln und Schachten (im Winter67/68
ist z. B. ein nicht abgedichteter Luftungsschacht des Bernhardin-
Tunnels zugefroren) wurden die weiteren Strassentunnels in grésse-
rem Umfange und Schéachte durchgehend mit einer Dichtungshaut
versehen.»

Schliesslich fuhrt der Bericht aus: «Gesamthaft sind die Bauverfah-
ren fir die Abdichtung von Strassentunnels im Laufe der Berichtspe-
riode (gemeintist die Zeit des Nationalstrassentunnelbaues seit Ende
der 50er Jahre) wesentlich verbessert und vereinfacht worden.
Gleichzeitig besteht aber die Tendenz, haufiger als friher Dichtun-
gen einzubauen und die Isolationsstrecken zu verlangern, da inzwi-
schen auch im Strassentunnelbau die geféhrliche Wirkung von Was-
serinfiltrationen auf die Verkehrssicherheit und der schéadliche Ein-
fluss auf die Dauerfestigkeit der Bauwerke erkannt worden ist.»

Eine weitergehende Analyse der Griinde fir Tunnelabdichtungen
wurde von Herrn F. Ruckstuhl an der 6. Geotextil-Tagung im Januar
dieses Jahres vorgetragen. Die dort dargelegten Erfahrungen sind
eindricklich. Sie bestétigen, dass der entscheidende Fortschritt in
der Technik der Tunnelabdichtung mit Kunststoff-Dichtungsbahnen
in geeigneter Kombination mit funktionsfahigen Drainagen erzielt
wurde. Im Nationalstrassenbau hat das Bundesamt mit diesem Sy-
stem die besten Erfahrungen gesammelt.

Selbstverstéandlich ist die fachlich einwandfreie Ausfiihrung dieser
Abdichtungssysteme eine weitere Voraussetzung flr den gewiinsch-
ten Erfolg. Dazuwurde ander erwdhnten Tagung der Stand der Tech-
nik von Herrn Zwicky in einigen wesentlichen Aspekten dargelegt.

Ich gehe von diesem Stand der Technik aus. Von den weiteren mogli-
chen Verbesserungen mdchte ich mich auf die hier auch wichtigen
Werkstoffprobleme konzentrieren. Ich habe meine Ausflihrungen
deshalb wie folgt gegliedert:

1. Einfihrung in die Technologie der Kunststoffe

2. Anforderungen an Kunststoff-Dichtungsbahnen

3. Neue Werkstoffe fur Tunnelabdichtungen

4. Zusammenfassung

1. EinfUhrung in die Technologie der Kunststoffe

Ungefahr im Jahre 1900 wurden zum ersten Male Kunststoffe indu-
striell hergestellt. 1930 waren es weltweit erst 100000 Tonnen pro
Jahr.Um 1950 wurde die 1-Mio.-Grenze Uberschritten; und bei derErd-
Olkrise 1973/74 waren es bereits 40x mehr. Heute wird die weltweite
Kunststoff-Produktion auf 70 Mio. Tonnen geschétzt (Abb. 1). Von der
gesamten Kunststoff-Produktion geht rund ¥4 in die Bauindustrie.

1900 1910 1920 1930 1940 1950 1960 1970 80 &5

Abb. 1:  Mengenmadssiger Anstieg der Kunststofforoduktion

Tunnelbauer sind an der Entwicklung der Kunststoffe nicht ganz un-
beteiligt. Eines der Ausgangsprodukte zum ersten Kunststoff war
namlich der Sprengstoff «Schiessbaumwolle». Die Z&hmung des ge-
fahrlichen Materials wurde mit Zugabe von Kampfer und Alkohol ge-
|16st. Das Ergebnis war ein neuer Stoff, den die Brider Hyatt «Cellu-
loid» nannten. Er hatte Eigenschaften, die damals sensationell wa-
ren: Er war durchsichtig wie Glas, aber zéher als Leder. Man konnte

. ihn wunderbar férben und das Tollste war, er war bei niedrigen Tem-

peraturen schmelzbar.

Hinzusagen muss man vielleicht noch, dass es ein amerikanischer
Billardspieler war, der diese Entdeckung damals mit 10000 Dollar ho-
norierte, da seine Billardkugeln aus Elfenbein nicht immer geradeaus
liefen. Schuld daran waren die vielen kleinen Unregelmassigkeiten,
die in Naturstoffen, in diesem Fall in den Elefantenstosszdhnen, im-
mer vorkommen. Um die Jahrhundertwende mussten immerhin jéhr-
lich 12000 Elefanten getétet werden, um den damaligen Bedarf an
Billardkugeln zu decken.

Wichtig ist aber auch zu erkennen, dass bei der Herstellung von
Kunststoffen vollkommen neue Eigenschaften entstehen, die mit den
Eigenschaften der Ausgangsprodukte oft nichts gemein haben. Und
ander Zunahme der produzierten Menge kénnen Sie erkennen, dass
diese Entwicklung heute noch voll im Fluss ist.

Da Abdichtungsprobleme oft Werkstoffprobleme sind, méchte ich Sie
anregen, sich doch etwas naher mit der Technologie der Kunststoffe
zu beschéftigen (Literatur). Um Ihr Interesse etwas anzuregen einige
Hinweise: Die Kunststoffe kdnnen in drei grosse Gruppen unterteilt
werden. Unterscheidungsmerkmal ist der Grad der Vernetzung der
langen Molkilketten (Abb.2). Sind diese Makromolekiilketten nicht
untereinander verknupft, so sind sie plastisch verformbar und wir
sprechenvon Thermoplasten. Im Bild ist auch der Unterschied zwi-
schen amorphen und teilkristallinen Thermoplasten zu sehen. Be-
steht eine weitmaschige Vernetzung, wird der Kunststoff gummiela-
stisch und wir nennen diese Gruppe Elastomere. Erst wenn die Ma-
kromolekdule dreidimensional eng vernetzt sind, bildet sich ein unlés-
bares, starres Raumnetz. Diese Kunststoffgruppe nennen wir Duro-
plaste. Bei Erwarmung verdndern Duroplaste ihren Zustand nur un-
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merklich, bei entsprechend hohen Temperaturen kénnen sie sich je-
doch in Hitze zersetzen.

Kunststoffe oder Polymere kdnnenauch nach der Art, wie die langen
Molekiilketten erreicht werden, unterteilt werden. Man unterscheidet
hier drei SyntheseVerfahren. Fir uns am wichtigsten ist das
Synthese-Verfahren der Polymerisation, aus dem Monomer Ethylen
entsteht Polyethylen und aus Vinylchlorid entsteht PVC oder Polyvi-
nylchlorid.

Fir die Abdichtung von Bauwerken, und dies insbesondere im Tun-
nelbau, stehen die sogenannten Kunststoff-Dichtungsbahnenim Vor-
dergrund, kurz auch Folien genannt. Da der Oberbegriff Folie jedoch
auch sehr diinne Bauplastik umfasst, und seit es die SIA-Norm 280
mit dem Titel «Kunststoff-Dichtungsbahnen» gibt, sagt der Kenner
KDB. Die meisten Kunststoff-Dichtungsbahnen z&hlen zur Gruppe
der Thermoplaste. Die technische Bedeutung der Thermoplaste ist
auf ihr interessantes Verhalten-zurtickzufihren. Sie werden mit zu-
nehmender Warme leichter verformbar. Dieser Vorgangist reversibel.
Wie erklart sich dieses Verhalten? Die physikalischen Bindekrafte
zwischen den einzelnen langen Molekdlen - in der Kette sind chemi-
sche Bindekréfte vorhanden — nehmen mit steigender Hitze ab. Sehr
wichtig ist fur diese Kunststoffgruppe, dass als Verbindungstechnik
unterschiedliche Schweissverfahren zur Verfiigung stehen. Alle un-
ter der Markenbezeichnung SARNAFIL hergestellten Kunststoff-
Dichtungsbahnen zahlen zu den Thermoplasten. Als Rohstoffbasis
werden PVC, Polyethylen und andere Rohstoffe verwendet.

Umlhnen einige Neuentwicklungen vorstellen zu kdnnen, méchteich
vorher noch einige Begriffe aus den Herstellverfahren von KDBs er-
klaren. Je nach den verwendeten Rohstoffen und Zusatzstoffen, die
gemischt und nach verschiedenen Rezepturen verarbeitet werden
kdnnen, je nach den gewlnschten Eigenschaften, sind auch unter-
schiedliche Verarbeitungsverfahren notwendig. Ein wichtiges Verar-
beitungsverfahren ist das Kalandrieren, bei welchem Folien z. B. aus
PVC hergestellt werden. Die vorgemischte Masse wird zwischenzwei
oder mehrere Walzen zu einem Folienband gewalzt. Hier ist der Aus-
druck «Folie»am Platz, da in diesem Verfahren nur eine Starkevon 0,1

bis 0,6 mm im ersten Arbeitsgang erreicht werden kann. Um dickere
Kunststoff-Dichtungsbahnen herzustellen, sind die Folien mehrfach
zusammen zu laminieren. Dies ist bis zu einer Starke von 3 mm mog-
lich.

Kalandrierte KDBs werden ohne Trager als Verstarkung fir sehr unre-
gelméssigen Untergrund verwendet, da sie sehr flexibel sind.

Um in einer Kunststoff-Dichtungsbahn von Anfang einen Trager, z. B.
aus Polyester oder Glasvlies, zu inkorporieren, gibt es das
Beschichtungs- oder Streichverfahren (Abb. 3). Die Mischung aus
Plastisol, PVC, Weichmachern, Stabilisatoren und Pigmenten wird
dabei in kaltem Zustand auf einen Trager aus Glasvlies oder Gitterge-
weben aufgestrichen. Durch Hitzeeinwirkung im Gelierkanal geht
das Material vom pasteusen in den festen Zustand Gber. Solche Dich-
tungsbahnenwerden fiir ebenen Untergrund verwendet, z. B. fiir Da-
chabdichtungen, oder immer dann, wenn eine hohe Formbestandig-
keit (man spricht auch von Schrumpffreiheit) der Dichtungsbahn eine
grosse Rolle spielt. Also auch z. B. flir Membranbauten.

Als letztes Verfahren ist das Extrudieren zu erwahnen. Dieses Ver-
fahren (Abb. 4) wird neben der Herstellung von Folien auch fiir Tafeln,
Profile, Rohre usw., eingesetzt. In einem beheizten Zylinder dreht
sich eine Schnecke, welche die Vormasse nach vorne beférdert, ver-
dichtet undplastifiziert. Am Ende befindet sich eine Dise, die der pla-
stisch austretenden Masse die gewiinschte Form gibt. Es ist auch
mdglich, mehrere Extruder in ein Werkzeug zu fihren, und dhnliche
Kunststoffe zu einem mehrschichtigen Endprodukt zu verarbeiten.
Man spricht dann von Coextrusion (Abb. 5).

Noch einige Worte zu den Verbindungsverfahren: Fir Kunststoffe, die
nicht zu den Thermoplasten zéhlen, gibt es dazu mechanische Ver-
bindungsverfahren und auch Klebeverfahren. Thermoplastische
Kunststoffe hingegen kénnen verschweisst werden.

Geschweisste Verbindungen zeichnen sich durch eine hohe Zuver-
lassigkeit aus. Es ist jedoch zu beachten, dass unterschiedliche
Kunststoffe nicht ohne weiteres miteinander verschweisst werden
kdnnen. Je nach Molekularaufbau sind auch unterschiedliche Erwar-
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Abb. 2:  Struktur der Kunststoffe
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Abb. 3:  Streichen, Prinzipschema
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Abb. 4:  Extrudieren, Prinzipschema

mungszeiten, Schweisstemperaturen und Abkiihigeschwindigkeiten
zu beachten. Fur Dichtungsbahnen, die ja schliesslich dicht sein
mussen, kommtder Prifbarkeitder Nahte eine grosse Bedeutung zu.
Im Abb. 6 sehen wir das Prinzip einer Heizkeilschweissung fir eine
Dichtungsbahn. Der Heizkeil wird so zwischen den Bahnen durchge-
fihrt, dassdie Innenseiten der Uberlappung erhitzt werden. Die heis-
sen weichplastischen Flachen werden durch Rollen zusammenge-
presst und sind nach der Abkiihlung homogen miteinander verbun-
den. In der RegelwerdenzweiNé&hte mit einem Prifkanal hergestellt.
Mit dieser Technik wird es méglich, mittels Druckluft den Zwischen-
raum auf mechanische Weise auf Dichtigkeit zu prifen. Da die Heiz-
keilverschweissung sich speziell fur lange gerade Néhte eignet, ver-



Abb. 5:  Coextrusion, Feedblock

Heizkeit

Abb. 6: Heizkeilnaht, Schema

wendet man fir Detailarbeiten, nach Vorschweissen mit Heissluft, die
Extrusionsschweissung. Die Priifung solcher Néhte ist mittels einer
Vakuumhaube méglich. Das Verfahren der Hochfrequenzschweis-
sung verwendet man z. B. beim Verbinden von Kunststoffmembranen
im Zelt-und Traglufthallenbau.

Wichtig ist: schweissbar sind nur Thermoplaste. Die Werkstoffe wer-
denanden Fugefldchenbiszum thermoplastischen Zustand erwarmt
und unter Druck verschweisst.

2. Anforderungen an Kunststoff-Dichtungsbahnen

Fir die Planung von Abdichtungen im Bauwesen habe ichbereits die
SIA-Norm 280 «Kunststoff-Dichtungsbahnen» erwahnt. Diese Norm
legt Anforderungswerte fir Anwendungen im Neuzustand fest. Sie
unterscheidet als wichtigste Anwendungsgebiete

- die Dachhaut

- die Feuchtigkeitsabdichtung

- Wasserdampf- und Kapillarwassersperren und

-~ Grundwasserabdichtungen.
Fur die verschiedenen Einsatzgebiete werden Prifungen beschrie-
ben, und Anforderungswerte festgelegt. Fir anders geartete Abdich-
tungen werden keine Anforderungen festgelegt; es wird darauf ver-
wiesen, dass diese objektbezogen festzulegen sind. Dies ist gerade
im Tunnelbau wichtig. Fir die Berechnung und Bemessung einer Ab-
dichtung liefert die SIA 280 keine Angaben. Entsprechende Empfeh-
lungen bestehen nur fir Grundwasserabdichtungen und fur Dachab-
dichtungen.

Die SIA-Norm 280 wurde erstmals 1977 herausgegeben, sie wurde

1983 einer Teilrevision unterzogen. In den einschldgigen Gremien
Uberlegtmanz. Z. eine Totalrevision, da Kunststoff-Dichtungsbahnen
heute in vielen anderen Einsatzgebieten mit Vorteil angewendet wer-
den kdnnen, die in der Norm noch nicht behandelt werden.

Auch die eingangs erwdhnten Referate der Herren Ruckstuhl und
Zwicky wirden es nahelegen, im Interesse der Qualitdt der Bauwerke
entsprechende Empfehlungen fir Tunnelbauten zu erarbeiten. Dies
zum Beispiel im Hinblick auf eines der nachsten nationalen Gros-
sprojekte wie z. B. die Bahn 2000.

Welche Anforderungen an Kunststoff-Dichtungsbahnen fur Tunnel-
abdichtungen kénnten in eine solche Empfehlung aufgenommen
werden?

Chemische Besténdigkeit

Kunststoffe zdhlen zu den sehr bestédndigen Stoffen. Sie verrotten in
derRegel nicht undrosten auch nicht. Trotzdem kann die Konzentra-
tion von bestimmten Stoffen im Bergwasser ein Ausmass erreichen,
dass entsprechende Abklarungen in der Planungsphase angezeigt
sind.

Welche Stoffe kdnnen zum Beispiel im Bergwasser vorhanden sein?

- An erster Stelle steht hier sicher die Versinterung. Diese Kalk-
Ausscheidungen sind auch oft auf den Beton bzw. Spritzbeton zu-
rickzufihren. Das Wasser hat dadurch einen hohen pH-Wert. Mir
sind pH-Messwerte vonuberelf bekannt.

- An néchster Stelle ist das Sulfat zu erwdhnen. Bekanntlich greift
sulfathaltiges Wasser den Beton an. Dies gilt schon fiir erhéhte
Werte um 150 bis 250 mg pro Liter. In Gebirgsformationen des Trias
kén nen jedoch auch Werte bis um 1000 mg/| auftreten.

Die genannten Vorkommen sollten jedoch vom Geologen prognosti-
ziert werden kénnen. Seltener und auch schwieriger vorherzusagen
sind:

- Im kristallinen Gestein Kohlesdure-Wasser, und

- in Sedimentgesteinen Kohlenwasserstoffe.

Im Grundwasser kdnnen auch noch ganz andere Zusatzstoffe enthal-
ten sein, dies in erster Linie in Folge von Verunreinigungen. Die auf-
gezdhlten Beimengungen im Bergwasser machen deutlich, dass die
chemische Bestdndigkeit der verwendeten Kunststoff-Dichtungs-
bahnen in der Planungsphase genauer untersucht werden sollte.

Langzeit-Bestédndigkeit

Da Kunststoffe zu den neueren Werkstoffen gehéren, wird die Frage
nach der Langzeitbestadndigkeit oft gestellt.

Im Bauwesen hat man Erfahrungen mit PVC-Rohren, die sich seit 50
Jahren bewéahren. Noch bessere Eigenschaften weisen Polyethylen-
Rohre auf, die es aber erst seit 30 Jahren gibt. Die Forschungist heute
in der Untersuchung der Alterungsbesténdigkeit recht weit fortge-
schritten. Alterungsbestandigen Kunststoffen wird heute eine Le-
bensdauer von einigen 100 Jahren vorausgesagt.

Es gibt aber auch Kunststoffe, die fiir eine gezielt kurze Lebensdauer
entwickeltwerden, z. B. solche die sich nach einer bestimmten Zeitim
Wasser aufldsen. Diese Kunststoffe wéaren selbstverstandlich nicht
fur Abdichtungszwecke geeignet.

Mechanische Festigkeitseigenschaften

Unter diesem Sammelbegriff kann man verschiedene Eigenschaften
verstehen. Zur Berechnung und Bemessung von Tunnelabdichtun-
gen enthélt die Norm 280 — wie bereits erwédhnt — keine Angaben.
Trotzdem kann der Eindruck entstehen, dassdie fur Feuchtigkeitsab-
dichtungen definierten Prifwerte in jedem Fall ausreichen und nicht
weiter objektbezogen zu untersuchen waren.

Soistz.B.der Einbau von Vliesen oder Strukturmatten in Abh&ngig-
keit der Rauhigkeit des Untergrundes als Schutz oder als Drainage
wichtig. Ein weiteres Problem ist die Schutzlage, sofern im Innenring
eine Armierung einzubauenist. Um einigermassen wirklichkeitsnah
die Verbindung von Vliesen und Kunststoff-Dichtungsbahnen zu te-
sten, verwenden wir in unserer Firma eine Versuchseinrichtung, die
wir «Druckversuch gegen spitze Steine» nennen (Abb. 7).
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Verlegetechnik

Als Anforderungen, die eher an die Bauausfiihrung zu stellen sind, ist
die Artder Verlegetechnik wichtig. Bei unregelméssigem Untergrund
missen die Kunststoff-Dichtungsbahnen vor allem in die Vertiefun-
gen hineingelegt und dort befestigt werden. Ein punktweises Befesti-
gungssystem ist deswegen zu bevorzugen.

Voraussetzung fur eine sinnvolle Qualitatssicherung der Abdichtung
istauch die Priiftechnik: Garantiensollten hier dem Bauherrn nichtal-
lein genltigen, denn eine Tunnelabdichtung kann wohl nur einmal ein-
gebaut werden. Hier schlagen wir vor, die optische Flachenprifung
und eine lickenlose Priifung aller Schweissndhte mit Priifprotokollen
in die Empfehlung aufzunehmen.

Drainage

Wenn wir den Fall der wasserdruckhaltenden Abdichtung auf der Sei-

te lassen, so kdnnen folgende Bemerkungen gemacht werden:

~ Die Drainagewirkung zwischen KDB und Gebirge (die Flachen-
drainage)istin Bezug auf Abflussmenge und Gebirgsbelastung si-
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Abb.8: Vergleichsversuch tiir Biro Rétia (Tunnel N 13). Freigelegte und aufge-
wdlbte Abdichtungsfolie Sarnafilinfolge Wasserdruck (15. 10. 1985)

cherzustellen. Art und Beschaffenheit einer geeigneten Einlage
bedirfen einer objektbezogenen Untersuchung. Ob Vlies, Struk-
turmatte oder andere Massnahmen, es liegen heute Unterlagen
vor, um der Bedeutung eines solchen Entscheides Rechnung zu
tragen.

- Auch fur die Dimensionierung und die Unterhaltsmdglichkeit der
Bergwasserdrainage und der Ubrigen Entwéasserungsanlage lohnt
es sich die notige Sorgfalt aufzuwenden, kénnen doch spéter Feh-
ler nur schwierig oder fast nicht mehr behoben werden.

Interessant sind die Erkenntnisse, die Herr Rudolf Mettler vom Inge-
nieurbiro Ratia, Chur, im Marz in Minchen an einem Symposium
Uber Tunnelsanierungen veréffentlichte. Die festgestellten Undichtig-
keiten beim Rofla-Tunnel der N 13 werden nicht auf defekte KDBs zu-
rickgefihrt, vielmehr waren die Drainagen am Gewdlbefuss versin-
tert. Das Bergwasser konnte sich soaufstauen, den Gewdlbefuss um-
wandern und auf die Tunnelseitenwénde Druck ausiiben. In Bohrun-
gen bis auf die Dichtungsbahn konnte Uber Vergleichsversuche, die
durch unser Labor an Riickstellmuster (Sarnafil Typ GT, 3 mm, einge-
baut 1968) ausgeflihrt wurden, nur Wasserdriicke von ca. 2 bar nach-
gewiesen werden. Urspringlich vermutete man Wasserdriicke von
Uiber 30 bar! (Abb. 8 und 9).

3. Neue Werkstoffe fiir Kunststoff-Dichtungsbahnen

In denletzten Jahren haben Kunststoff-Dichtungsbahnen aus Weich-
PVC die grosste Verbreitung in der Schweiz gehabt. Je nach Anforde-
rungsprofil werden verschiedene Rezepturen und Herstellverfahren
fir diese Bahnen in Frage kommen. Fir bestimmte Anwendungen
kénnen auch Polyethylen-Bahnen eingesetzt werden. Polyethylen-
Bahnen sind wesentlich steifer und nicht so leicht zu verarbeiten wie
PVC-Bahnen. Der grosse Vorteil von Polyethylen ist jedoch, dass es
keine Weichmacher enthélt, dass seine chemische Bestandigkeit
wesentlich grésser ist, und dass es bessere Festigkeitswerte auf-
weist.

Modifiziertes Polyethylen

Als neuen Werkstoff, der Vorteile von Polyethylen mit den Vorteilen
des PVC verbindet, stelle ich |hnen einen speziell modifizierten



Polyethylen-Typ vor. Nach mehrjahriger Entwicklungsarbeit ist es uns
gelungen, eine weichmacherfreie Kunststoff-Dichtungsbahn zu ent-
wickeln, die fir den Einsatz im Tunnelbau geeignetist. In der Tabelle
1 sehen Sie den Vergleich von einigen Kenndaten von diesem modifi-
zierten Polyethylen mit Weich-PVC und auch im Vergleich zur Gbli-
chen Anforderung der SIA 280. Neben den erwédhnten Merkmalen:

- ohne Weichmacher

- hohere chemische Bestandigkeit

- gute Verarbeitbarkeit
sind alle Festigkeitswerte wesentlich besser als bei PVC. Das Material
ist leichter, weist fast doppelt so hohe maximale Dehnwerte und eine
wesentlich grossere Kalteflexibilitdt auf. In unserem hauseigenen
Versuch «Druck gegen spitze Steine» haben wir ebenfalls ohne Vlies
wesentlich bessere Resultate erhalten. Die Werte flr die Dauerdruck-

Abb.9: Vergleichsversuch fiir
Bliro Rétia. Laborversuch in Sarnen

festigkeit und die mechanische Durchschlagsfestigkeit sind eindeu-
tig hoher.

Diese Kunststoff-Dichtungsbahnen werden nach dem Verfahren der
Coextrusion hergestellt. Die Deckschichten sind beigefarben und die
mittlere Schicht schwarz. So entsteht ein Signaleffekt, falls die Bahn
verletzt wird.

DerAufbauder Abdichtung im Tunnelist &hnlich wie beim Einsatz von
KDBs aus PVC-weich vorgesehen.

Coextrudiertes Polyethylen

Far Tunnel, die im Tagbau hergestellt werden, haben sich in letzter
Zeit auch vermehrt Abdichtungen aus Kunststoff bewéhrt (Abb. 10,
Zurzach). Da diese Kunststoff-Dichtungsbahn in einer Stéarke von 4

Vergleich einiger Kenndaten von modifiziertem Polyethylen mit PVC-weich

Prifung Norm Anforderung F631:20 E MP 900-20 | Einheit
SIA 280 PVC-weich | mod. PE
(Feuchtigkeit)
Dichte 1,32 0,95 g/cm?
Reissdehnung: langs SIA 280/1 min. 200% 350 680 %
quer SIA 2801 min. 200% 350 720 %
Faltbiegung in der Kalte SIA 280/2 | keine Risse bei -20°C | <-30 <-70 °C
Druck gegen spitze Steine 6 10 bar
Dauerdruckfestigkeit SIA 280/13 | dicht bei 7 N/mm? 78 >12 N/mm?
Mechanische Durchschlagfestigkeit | SIA 280/14 | dicht bei 500 mm 750 1000 mm
Brandkennziffer SIA 280/11 | VA VI2 V/2
Reissfestigkeit: langs DIN 53455 16 238 N/mm?
quer 15,4 232 N/mm?
Tabelle 1
Vergleich einiger Kenndaten von coextrudiertem PE mit einlagig extrudiertem PE
Prifung Norm Anforderung FP 850-40 FP 860-40 | Einheit
SIA 280 einlagig coexgls
(Grundwasser) extrudiert coextrudiert
Dichte 0,926 0,928 g/cm?
Reissdehnung: ldngs SIA 280/1 min. 200% 461 1200 %
quer SIA 2801 min. 200% 444 1300 %
Faltbiegung in der Kélte SIA 280/2 | keine Risse bei -20°C | erfullt -20°C | -50 °C
Mechanische Durchschlagfestigkeit | SIA 280/14 | dicht bei 750 mm 1950 2650 mm
Reissfestigkeit: langs DIN 53455 15,66 23 N/mm?
quer DIN 53455 9,15 116 N/mm?
Streckspannung: langs DIN 53455 9,15 16 N/mm?2
quer DIN 53455 9,26 1,4 N/mm?2
Tabelle 2
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mm so hohe Festigkeitswerte hat, dass fiir das Einschiitten des Tun-
nels die Bahn nicht durch eine spezielle Schicht geschitzt werden
muss, ergeben sich grosse Vorteile und Arbeitsersparnisse auf den
gesamten Bauablauf.

Erleichterungen ergeben sich auch dadurch, dass man fir die lose
Verlegung sehr wetterunabhéngig ist. Die hohe Dehnbarkeit von
Kunststoffen I6sen die bekannten Probleme mit den Rissen und Fu-
gen in der Betonkonstruktion. Den neuen Werkstoff bezeichnen wir
coextrudiertes Polyethylen.

In der Tabelle sehen Sie den Vergleich von einigen Kenndaten des
coextrudierten Polyethylens mit normalextrudiertem Polyethylen (Ta-
belle 2). Die Werte fir die Reissdehnung liegen fast dreimal héher.
Die Kélteflexibilitat ist sehr gross, und ohne Weichmacher auch nach
Jahren unverédndert. Ausserdem ist die mechanische Durchschlags-
festigkeit gesteigert worden. Das heisst eine Kugel von 500 g kann
aus einer Héhe von tber 2,5 m auf die Bahn fallen, bevor eine Perfora-
tion festgestellt werden kann. Die SIA-Norm verlangt fir
sabdichtungen nur 0,5 m und fir Grundwasser 0,75 m Fallhéhe.

4, Zusammenfassung

Ich habe versucht, Ihnen nach einer Einfiihrung in die Kunststofftech-
nologie die wesentlichen Anforderungen an Kunststoff-
Dichtungsbahnen fur Tunnelabdichtungen darzulegen. Die Erfah-
rungen in der Vergangenheit haben gezeigt, dass gewisse Kunststof-
fe als Werkstoffe fir Abdichtungszwecke besonders geeignet sind.
Die Entwicklung schreitet jedoch voran. Ich konnte Ihnen zwei neue
Werkstoffe flir KDBs vorstellen. Die Planer missen sich aufgrund der
zunehmenden Bedeutung der Lebensdauervon unterirdischen Bau-
tenimmer mehr auch mit Details der Abdichtung und mit den speziel-
len Eigenschaften dieser doch eher neuen Werkstoffe befassen. Es
gibt bereits spezialisierte Ingenieurbiiros, die herstellerunabhdngig
als Berater zugezogenwerdenkoénnen. Aber auch langfristig denken-
de Fachfirmen werden Sie sicher fachlich einwandfrei beraten wollen.

Es bleibt aber immer Aufgabe des Ingenieurs, das Problem der Si-
cherstellung der Bauwerksqualitét in jeder Hinsicht nach den Wiin-
schen des Bauherrn verantwortungsvoll zu I6sen. Beeindruckt hat
mich zu diesem Thema ein Artikel in der Technikbeilage der NZZ vom
7.Januar 1987. Die Verfasser vom Ing.-Biro Wenaweser+Wolfens-
berger AG schreiben dazu:

«Der Begriff Qualitat gehort im Bauwesen zu den am meisten verwen-
deten Schlagworten. Dabei ist selten klar, was unter Qualitét eigent-
lich zu verstehen ist.» Weiter unten fihren die Verfasser aus: «Die
Qualitat eines Produktes sowie eines Bauwerkes sollte deshalb stets
durch folgende vier Qualitdtsmerkmale beschrieben werden:

- Gebrauchsféhigkeit, durch welche der Gebrauch - die Nutzung
des Bauwerks - unter den vereinbarten Bedingungen gewahrleistet
wird (Dichtigkeit, Verformung, Zuverldssigkeit, Aussehen, Form,
Komfort, Benlitzerfreundlichkeit und anderes mehr);

- Sicherheit, die sich priméar auf die Gefahrdung des Menschenle-
bens, im weiteren auch auf die Gefdhrdung von Sachwerten bezieht
und angibt, welche Gefahren nicht vorhanden sind, bzw. durch wel-
che Massnahmen sie eliminiert werden;

- Dauerhaftigkeit, durch welche die Gebrauchsféhigkeit und die Si-
cherheit wahrend der beabsichtigten Nutzungs- bzw. Lebensdauer
sichergestellt werden;

-~ Umweltvertrédglichkeit, durch welche die Auswirkungen des Bau-
werks und seiner Nutzung auf die Umwelt erfasst werden.»

Diese Anforderungen gelten sinngemadss auch fir das Problem der
Abdichtung von Tunnelbauten. Dies um so mehr als die Kostenfrage
fur solche Abdichtungen an sich einfach zu beantworten ist. Wenn ein
Laufmeter Strassentunnel heute ca. 30000 SFr. kostet, so sind fir ei-
ne hochwertige Abdichtung nur vielleicht 750 bis 900 SFr. auszule-
gen, was 22 bis 3% der Anlagekosten ausmacht. Als Summe sind
auch diese Beitrdge sicher beachtlich, die Erfahrung zeigt jedoch,
dass diese Ausgaben nicht nur sinnvoll, sondern notwendig sind.
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