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Ecoulement d'une nappe libre vers un tunnel 

F. Descoeudres et J. Rybisar 

1. INTRODUCTION 

L'eau est un élément três défavorable et même dangereux pour l'exé· 

cution de travaux souterrains. Un tunnel ou u ne galerie sert souvent, 

involontairement, de drain au massif qu ' i l  traverse. Lors du creuse­

ment so us un e nappe phréatique, i l faut maitriser le débit qui entre par 
le front et les parois du  souterrai n .  De p l us l 'eau exerce dan s le te r rain 

un e pression de courant et les forces de volume qu 'el le engendre sont 

un facteur d ' instabi l i té. Enfin ,  dan s des soi s perméables, la nappe est 

rabattue par l 'effet de drainage, de façon permanente ou temporaire, 

et le rabattement peut provoquer des tassements et des désordres à 

l 'environnement construit. 

Le e as três important de l'écoulement d' u ne nappe libre vers un tun ne/ 

creusé dan s un soi perméable échappe actuel lement à un traitement 

analytique, même pour une section transversale sans considérer l 'ef­

fet tr idimensionnel au front de taille. 

Par contre, on peut l'approcher par l 'analyse numérique et l 'on pré­

sentera i ei les résultats obtenus à de u x et trois di mensions, 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 I 'EPFL, qui détermine par itérations la posi­

tion de la surface l i  b re en vérifiant les potentiels au x noeuds, 

- la méthode des éléments f in is, en section courante et pour un tun­

nel pénétrant partiel lement dan s l e  massif, avec le programme ADI­

NAT, utilisé en  introduisant u n  e relàtion constitutive de la forme k = 

f(u) oú l 'on fait ch uter le coefficient de perméabilité k lorsque la 

pression interstit iel le u s'annule su r la surface l ibre de la nappe, ce 

qui  permet u ne variation de la position de cette surface sans modi­
fier le réseau déléments f inis.  

2. DOMAINE ET L IMITES DE L'ETUDE 

La galerie de section circu laire est creusée dans un massif de soi ho­

mogêne et isotrope, de perméabil ité k. La nappe est l ibre, de surface 

init iale horizontale et le régime d 'écou lement est permanent. C'est d i­

re que le débit al imenté par un double réservoir situé à un e distance 

horizontale R* de part et d'autre de la galerie est le même que celui 

d rai né dan s l'ouvrage. La distance R* influence la surface de la nappe 

rabat! ue  et le débit, comme dan s le e as classique d 'une tranchée drai­

nante de Dupuit .  

Les paramêtres hydraul iques variables sont: 

- la hauteur H de la nappe au-dessus de la galerie, 

- la p rofondeur du fond étanche T so us la galerie. 

Ces grandeurs sont prises comme paramêtres ad imensionels en les 
divisant par le diamêtre D de l 'ouvrage pou r généraliser l 'uti l isation 

des résultats. 

En section courante, o n a également étudié l 'effet d 'un anneau de per­

méabi l ité variable auto ur du tunnel , pour s imuler soit un étanchement 

par i njection, soit au contraire un relâchement du terrain dO au creu­
sement. 

Dans le cas trid imensionnel ,  on a comparé deux cas de revêtements 

de tun nels, l'u n  perméable s ur to u te la longueur, l 'aut re étanche à par-

tir d 'une certaine distance du front. 
/ 

Les calculs donnent les valeurs suivantes: 

- le d ébit 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 à deux d imensions, on indique comment calculer 

les pressions à reprendre par le soutênement. 

3. ETU DE D'UNE SECTION COURANTE DE TUNNEL 

3.1 Rabattement de la nappe 

La variation de la position de la nappe rabat! ue en fonction de la hau­

teur  initiale de la nappe a été obtenue par un e série de calculs par re­

laxation (fig .  1) .  

h/D 

4 

3 

2 

7 Nappe rabattue jusqu·ã la voU te 
-------- -- -- --- --

D+-----�----,---�-----,----��-,----,--.-H/o 
o 3 4 6 7-

Fig. 1 Ga/erie circulaire drainée: notations et rabattement de la nappe phréati­
que. Largeur du modéle 2R' = 236 m 

Si le soLJterrain est un tun ne/ ou u ne galerie, o n considêre que le revê­
tement est perméable (drainage permanent derriêre le soutênement) 

et que l ' i ntérieur de l 'ouvrage est évidemment à la pression atmo­

sphérique, soit u = O, selon les notations de la figu re. Par exemple 

pou r u n tunnel de diamêtre D = 1 0 m , passant à H  = ?O m sous la nap­
pe phréatique, on trouve q ue h est de l'ordre de 30 m et donc le rabat­

tement H - h = 40 m.  

En particul ier on  notera q ue la nappe rabattue atteint la voOte du tun­

nel (h / D  = 0.5) pou r H / D  d 'environ 5.5. Au-dessous de H /D = 5, la ca­

lotte est dénoyée, l 'eau ne s'infiltre plus q ue dans la partie inférieure 

du profi l. 

Si le souterrain est un drain avec u ne pression interne, les courbes 

u / H  t O permettent d 'esti mer également le rabattement. 

3.2 Déb it unitaire 

Les calculs donnent les débits entrant par les deux faces latérales du  

modêle, la base étant imperméable, e t  le débit drainé par  le tunnel, 

ces débits étant égaux aux approximations prês de l'étude numéri­

que. 

On peut en donner u ne expression approchée simple: 

q = k (H - u) [ 1+3 
H:T J �· (1) 
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ou q est le débit en [m3/s par m l] de galerie; pou r un tun nel u = O  

H ,  T, R*, u [m] 
k fm/s] 

Cette form ule, qu i  a été vérifiée également par des essais su r modêle 

physique au Laboratoire de mécanique des sols de I 'EPFL [Vuillet, 

1982], ne tient pas compte du  diamêtre de la galerie, qui joue d 'ai l­

leurs u n  rôle três peu important. EI le a u n  caractêre empirique, mais i l 

faut considérer que l ' i ncertitude la p l us grande vient des caractêristi­

ques hydrauliques du terrain et q u 'on ne saurait prétendre à u ne trop 

grande précision. 

3.3 Gradients hydrauliques 

Dan s le cas ou la profondeur du  tun ne! so us la nappe est relativement 

g ran de (H /D > 6), o n peut considérer que l 'écoulement comporte 

un e partie radiale au voisinage de la cavité et u ne zone parallêle au 

lo in (fig. 2). Le gradient hydraul ique d'entrée à la paroi de l 'ouvrage est 

assez u n iforme; i l peut atteindre un e valeur élevée, par exemple i = 

4.0 dan s le e as de la f igu re ou H l D = 6.93, h l D = 3.00 e t T l 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 tun ne! so us la nappe est p l us faible (H / D  < 5), 

l 'écoulement se concentre à la partie inférieure du profil et le réseau 
est três asymétrique autour du tunnel (fig. 3). Le gradient maximal se 

situe en radier ou le risque d 'entrainement de particules de terrain re­

ste im portant. Par exemple imax = 1 .7 dans le cas de la figure pour 

H l D = 2.67, h = O, T l D = 2.5; le calcul est effectué i ei par éléments fi­
nis dans u ne section transversale identique à celle du calcul complet 

présenté au chapitre 4. 

3.4 lnfluence de la position du fond étanche 

L' i nfluence du niveau de l ' i mperméable par rapport au tun ne l n'a pas 

été étudiée de façon systématique, mais seulement pour le cas d 'un 

tu  n n e i  à relativement g ran de profondeur so us la nappe, H l D = 6.93 
(fig . 4). 

Le rabattement varie peu et semble présenter un maximu m pour  T de 

l'ordre de un e fois et de m i le diamêtre du  tun ne l .  Le débit d iminue sen­
siblement quand la d istance à l ' imperméable décroit, conformément 

à l 'équation (1 ). 

Quant au gradient hyd raul iq ue d 'entrée i l  est à peu prês proportionel 

au débit dans le cas étudié puisque l'écoulement reste quasi radial 

sur tout le périmêtre du  tu n ne! :  i décroit de 4 à 2.5 quant T /D to m be de 

5.3 à 1 .0 environ. 
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Fig. 2 Réseau d'écoulement pour une 
galerie profonde sous la nappe (calcul par 
taméthode de relaxation) O = 15 m, u= O, 
R* = 118 m 

�-J--L---�����R�=�90�m�--������--.����� 1 
G radient 1 
f---------1 

Fig. 3 Réseau d'écoulement pour un e galerie peu profonde sous la nappe (cal­
cul par éléments finis 20) O = 12 m, u = O, R* = 90 m 

Q/k. h/D Jm21m) 
4 

2 

T---=- i H =I04m 
h _i_ - _L =i--- _}.:. 

� T 
l D 'f 

...':.--- -­

-------

O +0-----,----,2-----,3-----,----,5--�T�/ �D..-
Fig. 4 Galerie circu/aire profonde sous la nappe: influence du niveau de l'imper­
méable (R* = 118 m) 

3.5 lnfluence d 'un anneau de perméabilité variable 

La figure 5 montre l ' influence d 'un anneau de perméabilité variable, 

d 'épaisseur d 'environ la moitié du rayon du tunnel, s ur le rabattement 

de la nappe et le déb it. 

Dan s le cas d 'un e diminution de la perméabilité obtenue p ar exemple 

au moyen d'injections, le rabattement de la nappe et le débit d imi­

nuent três fortement. A la l imite d 'un anneau pratiquement étanche la 

nappe reste à sa position in itiale H, le débit est quasi n u  l et la perte de 

charge se concentre dan s l 'anneau injecté soi t pour le cas de la figu re: 



Q/k H/D H=h 
[m2tm] 

6 l 
l Q/k 

5 
2 4 
1.5 3 

----- � --

0.5 1 

6t+---1---------,------- k2 /k 1 0.1 o 25 1 4 
Anneau 

i�jecté t déco�primé 

H= 104m 

T= 80m 

Fig. 5 Ga/erie circulaire profonde sous la nappe: influence d' un anneau de per­
méabilité variable (W = 118 m) 

. _ H 104 lmoyen 
- A _ R 

= 4 = 26 

A: rayon extrême de l'anneau 

R: rayon du  tunnel 

Habib (1982] a donné une expression plus précise du  g radient: 

soit pour  r= R 

. H 1 l=--·-
fn 12 r 

R 

imax = � • -1- = 32.4 
e 1.1:§._ 7 5 n 

7.5 
· 

(2) 

Avec un étanchement d iminuant la perméabil ité d 'un facteur  10 le ra­

battement n'atteint que 35% de celu i  du terrain non-traité et le débit 

45%; le gradient moyen vaut environ 14. Avec un facteur4, les mêmes 

valeurs atte ignent respectivement 60%, 70% et 9. 

Dans le cas d'une augmentation de la perméabilité, le rabattement 

tend vers ce\ui que donnerait un tun ne\ de diamétre 2 A éq uivalent à la 

l imite de la zone décomprimée. Le débit reste pratiq uement inchangé, 
ce qui confirme l a  remarque faite au paragraphe 3.2 et justifie un cal­

cul de débit indépendant de D. 

4. ETU DE DE L'ECOULEMENT VERS LE FRONT D'UN TUNNEL 

4.1 Rabattement de la nappe 

Le réseau d 'éléments finis considêre un demi-espace du  massif par­

tiel lement creusé par un tunnel ,  le plan vertica\ dans l 'axe de \ 'ouvra­

ge faisant office de plan de symétrie (fig. 6). Le réseau comporte 315 

éléments et 1778 noeuds, 15 profils étant répartis irrégul iérement de 

part et d 'autre d u  front en  les resserant au centre; les profils transver­

saux comportent 21 ou 24 éléments su ivant q u 'i ls sont derriére ou de­

vant le front, avec respectivement 84 et 91 noeuds. 

Les dimensions du modéle sont notées su r la figure 7 qui représente 

également les traces de la nappe rabattue dans le p lan axial et dan s le 

plan transversal du portail pour deux hauteurs i n itiales de la nappe 

H, = 32 m et H2 = 16 m.  Dan s les deux cas la section courante \oin 

du front est part iel le ment dénoyée (H1/D  = 2.67, H2/D = 1 .33) mais 
on observe que pou r la nappe la p\ us haute, le front reste totalement 

immerg é, la surface li b re touchant la voOte à environ 3 m en retrait. 

4.2 Débit dans le tunnel 

Le calcul détai l lé des débits entrant dans le tun ne\ a été effectué pour 

le cas de la nappe la p\ us haute avec H1 = 32 m, D = 12 m, L = 90 m 

etT = 30 m (fig. 8) .  Au front le débit n 'est pas négligeable et i\ augmen­

te rapidement vers l 'arriére puis l i néairement avec la d istance, vers la 

sortie. Par exemple pour k = 10-4 m/s, le débit serait de 30 f/s au front, 

6.5 1/s par métre de galerie prés du front et 3.2 r/s par métre vers la sor­

tie, soit au total pour les 90 m O = 390 e/s. 

11 faut noter que, dans le cas envisagé, environ 80% du débit passe 

par la moitié i nférieure du profil du fait du dénoiement rapide de la ca­

lotte. 

Fig. 6 Réseau d'éléments finis pour un massif partiellement creusé par un tun­
ne/ 

Fig. 7 Massif partiellement creusé par un tunnel drainé: dimensions du modêle 
e t rabattement de la nappe phréatique 
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Fig. 8 Massif partiellement creusé par un tun ne/ drainé: débits entrant dan s le 
tunnei(H1 = 32 m) 
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4.3 Gradients au front 

Par rapport au g radient d 'entrée dans la section courante du tunnel 

d rai né, imax = 1 .7 en radier, les gradients au front sont nettement plus 

élevés (f ig.  9). l is sont généralement obl iques s u r  le front, sa u f dan s le 

p lan horizontal médian et la vale ur  maximale au point bas du  radier at­

teint imax = 6.5; en haut du front i = 2.0 environ. 

Cela indique que si le front est généralement plus stable que la see­

tian cou rante du fait de la red istribution tridimensionnelle des con­

traintes, i l peut en al le r autrement en présence d 'eau ou les forces de 

percolations déstabi l isantes sont bien concentrées à l 'avancement 

du tunnel. 

4.4 lnfluence d'un revêtement étanche 

En admettant q u 'on place un revêtement étanche à faible d ista nee du 

front au f ur et à mesure du  creusement, le régime d 'écoulement est to­

talement modifié (fig. 10). Le rabattement est concentré su r la zone du 

front, et l 'on peut comparer les su rfaces l ibres dan s le cas d rai né déjà 

envisagé et celui ou un revêtement étanche est plaeé à 5 m du front. 

5. PRESSIONS SUR LE SOUTENEMENT 

5.1 Nappe non rabattue 

Le eas ou le niveau de i a nappe ne varie pas, qu i  peut eorrespondre à 

u ne traversée sous-fluviale ou sous-laeustre, ou au ereusement d'un 

tunnel dans u ne formation peu perméable (ou étanehée) surmontée 

par un aqu ifére important, a déjà été traité dan s la l i ttératu re, soit à fai­

ble profondeur [Habib, 1982], soit à grande profondeur par la méthode 

eonvergenee-eonfinement avee u ne loi de d istribution logarithmique 

de la pression interstit iel le autour de la eavité [Kovari, 1985, lzqu ierdo 

et Romana, 1986, Nakhle, 1986]. 

Pour le eas important des tu nnels à faible profondeur dans u n  soi ,  on 

peut partir de la formule d 'effondrement d 'un  souterrain , donnée par 

Caquot [Caquot-Kérisel, 1956], basée su r l ' idée que la rupture se pro­

duit lorsque la zone plastique atte int la surfaee li b re d 'un matériau de 

Coulomb pesant. On éerit que l'éq ui l ibre l imite est atte int pour tous 

les points situés s ur la vertieale de la elef de vou te et la pression radia­
le que le souténement doit supporter vaut: [R [RJÀP-1] [ [RJ/,p-1] 
p = Àpy� 2 z - z

- - e • cotg tjJ 1 - z (3) 

valable en terra in see ou 

p 

y 

z 

R 

e 

pression du souténement 

poids volumique du  terrain 

profondeur à l 'axe du  tunnel  

rayon du tunnel  

cohésion du  soi 

q> angle de frottement interne du soi /,p coefficient de butée Àp = tg' [ 45°+� J 
Par exemple, pour: z = 20 m, R = 5 m, y = 20 kN/m3, e = 20 kPa, 

q> = 30° (Àp = 3) 

--
-- -

Etanche 
ã partir de 5m du front 

36.0 

" 30.0 Axe du tunnei Y..___C_ _ --- ---- ---

Coupe verticale 

240 

Axe du tunnel 

1/2 coupe horizontale 

Fig. g Gradients hydrauliques d'entrée au front du tun ne/ (H 1 = 32 m) 

Si u n  revêtement imperméable est plaeé dan s la galerie, i l supportera 

la eharge hydrostatique de la nappe en plus des efforts d us au terrain 

et pour ces dern iers la form ule (3) reste valable à eondition d 'exprimer 

p en fonetion des eontraintes effeetives, soi t remplaeer par ' (poids 

volumique déjaugé) au-dessous de la nappe. 

Pour l 'exem ple précédent, avee H = z (nappe à la su rface du soi) 

ysat = 20 kN/m3 et y' = 20 - 10 = 10 kN/m3 

p = 5.0+(20 - 5) • 10 = 155 kPa 

Si l 'on eonsidére maintenant, eomme au paragraphe 3.5, un anneau 

injecté qui  provoque des pertes de eharge et re porte ainsi s ur le soi in­

jeeté une partie des efforts à reprendre (fig.  1 1 ) ,  on admettra que le 

souterrain est stable tant que l'anneau (R,  A) n'a pas été rompu et on 

se plaeera, eomme pou r la form ule (3) dan s la zone la p l us dangereu­

se, e'est-à-d ire autour du rayon vertieal aseendant. La pression du 

eourant intervient en p l us du poids p ro pre alors qu 'au-dessus de lazo­

ne injeetée, la eontraire est égale au poids des terres. Pour simplifier 

l 'éeriture, mais san s que eela soit indispensable, o n supposera que H 

� z (H > z représente u ne traversée sous fluviale) et l'on trouve: 

,..- Nappe avec / souténement perméable 

�==============================� -------- l 

F===================� 
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Fig. 10 Rabattement de la nappe avec et sans revête­
ment étanche, front libre (H1 = 32 m) 



p= [ y' (z - A)+ej • eotg (jJ-
À
�'�2 

J [�rp-1
- ej • eotg c)l+ ,Ji

'
_
R

2 

+ 
yw(H- R) 

(f.p-1) rn AfR 
ou ej eohésion du terrain injeeté ((jl ad mis inehangé) 

Yw poids volumique de l'eau 

(4) 

Le dernier terme de l'équation est un terme addit ionnel,  presque 
toujours prépondérant du à l 'éeoulement de gradient défin i  par la 

eharge en elef 

i= 
H-R ._ 

en AfR 
L'applieation de la formule (4) i l lustre l'influenee de l'épaisseur de l'an­

neau (A- R) et de la eohésion du terrain traité (li g. 1 2).  O n remarquera 

q ue dan s l'exemple ehoisi ,  la pression hydrostat ique vaudrait 150 kPa 
en elef de voüte et done que la situation est moins défavorable avee 

pertes de eharge pour autant q ue l'anneau soit suffisamment épais, 
de l 'ordre du rayon dans le eas partieulier. S inan les forees de pereola­

tion deviennent trop importantes. 

5.2 Nappe rabattue 

Tant q ue le tun ne l reste totalement so us l 'eau , soit eomme o n l 'a vu au 

début pour des rapports H /D supérieurs à 6 environ, et que l'éeoule­

ment autour du  tunnel  reste approximativement radial,  on peut tou­

jours appliquer la formule (4) en estimant i à partir du niveau rabattu h 

au-dessus du tun ne l d rai né et en remplaçant A par h, l'anneau de te r­

rain de eohésion naturelle e n'étant eette fois pas traité. 

n==?�ZV7N?N«1 
l [TI l z H 

r l L_ 

Anneau injecté 
Fig. 11 Galerie circulaire avec anneau injecté: notations 

A [m] 
15 

13 

Pression hydrost 
ã la clef 

5+------.------------�-----.------.---��� pfk P a j o 50 100 150 200 250 
Fig. 12 Galerie circulaire avec anneau injecté: influence de l'épaisseur de l'an­
neau e t de la cohésion du terrain traité sur la pression de soutênement. 

11 vient: 

p = [ y (z - h) + e • eotg QJ- �.�· � 
2 
J 

+ 
yw (h-R) 

(f.p-1) rn  h/R 

- - e • eotg (jJ + ....::t___t:1_ [RJ Àp-1 , 
R 

h Àp - 2  

(5) 

A titre d 'exemple, pour reprendre le eas de la f igu re 4, avee 

y = 20 kN/m3, Q> = 30°, e = 58 kPa, z = H = 105 m, h = 45 m,  

R= D/2 = 7 .5 m 

2 
p = [20 • 60+ 100 - 450] (�J - 100+ 7 5+ 2��5

6 
( 1 +}J 120 kPa 

alors q ue si l 'on plaee un revêtement imperméable, la pression hydro­
statique à la e let remontera à 975 kPa. 

Enfin ,  dans le eas ou le tunnel provoque un rabattement total de la 

nappe jusq u 'en ealotte, la  voute dénoyée n'aura plus à reprendre u ne 

pression d'eau, et la formule (3) s'applique, alors q u'en radier i l  faudra 

stabi l iser le profil en fonetion du gradient d'entrée. 

6. CONCLUSION 

L'étude detunnels en terrain meuble so us la nappe phréatique néees­

site la eonnaissanee du régime hydrau l ique alin de reehereher la solu­

tion la p l us süre pour la eonduite des travaux et le d imensionnement 

de l'ouvrage. Le ehoix d 'une méthode de eonstruetion partieul iêre in­

fluenee aussi l'environ nement eonstruit de façon três sensible lors­

qu 'on se situe à relativement faible profondeur, et qu 'on draine le !er­

rain ,  de façon temporaire ou défin itive. 

Compte tenu des diffieu ltés à défin ir  de façon préeise les eonditions 

géoteeh niques et surtout hydrogéologique du  terrain à traverser, les 

résultats des études numériq ues présentées iei devraient pouvoir ser­

vir de gu ide au niveau de la eoneeption des ouvrages souterrains et 

donner des ordres de grandeur valables le d imensionnement. 
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Erfahrungen mit wasserundurchlãssigem Beton bei m Münchner U-Bahn-Bau 

J .  Weber 

ÜBERBLICK (Bild 1 un d 2) 

Vom Mü nchner U-Bahn-Netz, das rund 100 km lang werden sol l ,  s ind 
47 km mit 51 Bahnhiifen in  Betrieb. Weitere 26 km mit 27 Bahnhiifen 

sin d ü ber die Hii lfte i m Rohbau fertig ,  der Rest ist in Bau oder vor Bau­

beg inn .  Von diesen, zusammen 73 km liegen 94% untertage und da­

von rund 90% i m Grundwasser. Die Abdichtung erfolgte in  d en ersten 

Jahren des U-Bahn-Baus überwiegend mit Bitu men, dan n setzte sich 

immer mehr die Verwendung von wasseru ndurchlassigem Beton 

durch , so dass heute nu r 1 5% d er Streckentunne l  u nd V. de r Bahnhii­

fe eine Bitumenabdichtung aufweisen.  Ansonsten wurde wasseru n­

durchlassiger Beton verwendet. 

Bezüg lich der angewendeten Bauverfahren s ind neben der offenen 

Bauweise die umweltfreundl ichen und f lexiblen Spritzbetonbauwei­

sen am wichtigsten geworden.  Schon Y, der Tun nelstrecken sowie 

mehrere Bahnsteigtunnel ,  Weichen- und Abstellanlagen wurden da-

Anteile der 
l 

bit. lsolierung 15% 

73 km 

=- in Betrieb 
= im Bau 
=in Planung 

Tunnel 

mit errichtet, obwohl sie erst seit 1973 angewendet wurden (Hoch­

muth et al. 1985, 86, 87). 

Die U-Bahn-Bauwerke l iegen in g rundwasserführenden quartaren 

und tertiiiren Bodenschichten. Die meist vermergelten un d praktisch 

wasserundurchlassigen Tane 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 wasseru ndurch lassigen 

quartaren Schottern gehiirt zum ersten ,  freien Grundwasserstock­

werk. Weitere Stockwerke sind in den tertiaren Fein- und Mittelsan­

den . Diese kon nen n u r d m-dünn,  aber auch 10 m dick sein .  Sie führen 

gespanntes Wasser. Je nach Wasserstand un d Tiefenlage derTunnel 

l iegt der aufzunehmende Wasserdruck im al lgemeinen zwischen 1 

und 2 bar. 

Die Voraussetzungen für die Anwendung von wasseru ndurchlassi­

gem Beton in  München sin d gu t .  l m G ru ndwasser werden di e zulassi-

Abb. 1 Liniennetz mit Bauweisen- und Abdichtungsanteilen 

1m 1. Grundwasserstockwerk im 2. Grundwasserstockwerk 

0 0 :�� - -------=-
� 

. . . 

-
. . 

1- lk s 10-a m/si_-_- - --=-_ 1------ --- Abb. 2 Tunnellage, Bodenschichtung 
und Grundwasser 
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g en Grenzwerte tür b eto n- u n  d stahlangreitende Substanzen nieht er­

reieht. Das Grundwasser ist kalkhaltig und bewirkt Aussinterungen 

an Feuehtste llen ,  was in vielen Fallen zu einer gewissen Selbsthei­

lung tührt. Günstig sind aueh die relativ gleiehmassigen Temperatu­

ren und die L uttbewegung in den Tu nneln dureh den Fahrbetrieb der 

Züge. lnsbesondere sind sehãdliehe M i nustemperaturen mit der Ge­

tahr von Eisbi ldungen aut einige Zugangsbereiehe und Lüftungs­

sehaehte besehrankt. 

ENTWICKLUNGSSCHRITTE UND ERFAHRUNGEN 

1. Offene Bauweise (Bi ld 3a, b) 

Bei Anwendung der offenen Bauweise wurden zu Beginn des U­

Bahn-Baus alle Bahnhotstu nnel und aueh die meisten Streekentu n­
nel mit mehrlagiger Bitu menpappe oder mit Bitumensehweissbah­

nen abgediehtet. Bei d en Bahnhóten wurde mit, bei den Streekentun­
neln ohne Arbeitsraum gearbeitet. Sehon trüh entsehloss man s ieh ,  

aueh eingleisige Streekenabsehnitte aus wasserundureh lassigem 

Beton zu bauen .  Die tlaehengelagerten Reehteekrahmen wurden in 

10 m langen Blóeken mit einer hoehl iegenden Arbeitstuge erstel l t .  

Gute Ergebnisse ermutigten zu einer weitergehenden Anwendung. 

Bald wurde tür al le Streekentunnel wasserundurehlassiger Beton 
verwendet. Anfangs wurde oh ne, spater mit Arbeitsraum gearbeitet. 

Die Bloekfugen werden mit 35 em breiten Dehnungsfugenbandern, 
die Arbeitsfugen mit 25 em breiten Arbeitsfugenbandern, jeweils aus 

Kunstkautsehuk ,  abgediehtet. 

Seit 1972 werden aueh die Bahnhóte in wasserundurehlassigem Be­

tan erstellt. Dabei werden die Bahnsteigtunnel in  bis zu 18 m lange 

Blóeke geteilt. D i  e Fugenausbi ld ung ertolgt wie bei d en Streekentu n­

nel n .  Bei hoeh l iegenden Deeken mit weniger als 2 m Erdüber­

deeku ng wird zusatzl ieh eine Abdiehtung zum Seh utze gegen Tau­

salz, gewóh nl ieh eine Spritzisol ierung,  aufgebraeht. 

Für Deeken- und Sohldurehdringungen, z. B. du re h M ittelbohrtrager, 

haben sieh die seinerzeit konzipierten ei nfaehen Uisungen bewahrt. 

Da die DIN 1045 au f di e Bemessung wasseru ndureh lassiger U-Bahn­

Bauteile nieht ausreiehend eingeht, wurde, um wirtsehaft l iehe Be­

wehrungen zu erz ielen ,  au eh ei ne prakt ikable Bemessungsregel ein­

geführt. Si e sieht i m wesentl iehen d en Naehweis einer 15 em (fallwei­

se 12  em) dieken Betondruekzone i m Gebrauehszustand vor. M it die­

sem Naehweis ergeben sieh aueh wirtsehaftl iehe Konstruktions­

dieken. Nur in  Sonderfal len ,  wo eine entspreehend dieke Beton­

druekzone n ieht naehgewiesen werden kan n, wird mit abgeminder­

ten Stahlspannungen bzw. mit Vergleiehszugsspan nungen gereeh­

net (Joas, Petrusehke 197 1 ). 

Es kann heute gesagt werden ,  dass sieh der wasseru ndurehlassige 

Beton bei den in offener Bauweise erstellten Streekentunneln und 

Bahnhófen auf Anh ieb bewahrt hat. Es werden «staubtroekene" Tun­

nel  gefordert und aueh erzielt .  Der Naehbesserungsaufwand für die 

wenigen zufal l igen Feuehtste l len ,  die meist an den Bloekfugen auf­
treten ,  ist nieht nennenswert. 

2. Deckelbauweisen (Bi ld 3e, d) 

1967 wurde erstmals eine Sehl itzwand-Deekelbauweise beim Bau 

des U- und S-Bahn-Kreuzungsbahnhofes am Marienplatz angewen­
det. Aut die 80 em dieken Sehl itzwande wurde e ine Bitumenabdieh­

tung aufgebraeht und ei ne innere Wandsehale dagegen betoniert. 

Bei m fast gleiehzeitig gebauten Staehusverkehrsbauwerk wurde auf 
die Abdiehtung und die innere Wandsehale verziehtet, aber sieher­

heitshalber vor e ine Sehl itzwand n oe h ei n 80 em breiter Kontrol lgang 

angeordnet. 

Ab 1976 wurden beim 4g leisigen U-Bah nhof am Hauptbahnhof und 

bei einer Reihe anderer Bahnhófe 100 em und 80 em dieke Sehl itz­
wande verwendet und sowohl auf die Abdiehtung als aueh auf den 

Kontrollgang verziehtet. Eine weitere 1975 ausgefüh rte Variante war 

der Vorsatz einer Wandsehale aus wasserundureh lassigem Beton.  

D ie Absehalung der Sehl itzwandelemente erfolgte überwiegend mit  
Fugenrohren ,  aber aueh mit Stahlbetonfertigteilen. 

Seit 1983 wird für hoehliegende Bahnhófe, die nu r wenig ins Gru nd­

wasser eintauehen, eine Bohrpfahi-Deekelbauweise angewendet. 

Abb. 3 Entwick/ungsschritte der Tunnelabdichtung: 

offene Bauweise 

r 
1965 1965 

20-35 m Blocklangen -10 m 
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Abb. 3a Offene Bauweise 

M i t te l bo h r t r a g er 
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Arbeits fugenband 

Trager abschneiden 
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Abb. 3b Offene Bauweise, Detail Decken- und Sohldurchdringung 
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Deckelbauweise 

Abb. 3c Deckelbauweise 

S e h l i t z w an d f u g enaus b i l du n g 
mit Abs tellrohr 

-
mit Fertigteil 

Sohle l Wand 

Konsole 

Schlitzwand 

Abb. 3d Deckelbauweise, Detail Fugenausbildung 

Hier werden die Aussenwãnde mit übersehnittenen Bohrpfãhlen aus­

geführt und i m G rundwasserbereieh ei n Trog aus wasserundurehlãs­

sigem Beton angeordnet. 

Anders als bei den Tunneln der offenen Bauweise ist bei den Sehl itz­

wãnden mit einem nieht unbedeutenden Aufwand für Naehdieh­

tungsarbeiten an den Fugen zu reehnen. Dieser Aufwand ist in  die 

Angebotspreise ei nzu reehnen . Naeh bisherigen Erfahrungen sind 

d iese Kosten se h r u ntersehiedl ieh. Si e lagen bei 8 zwisehen 1976 u n  d 

1980 ausgeführten Losen zwisehen 20,- un d 135,- DM /m2, i m M it­

tel bei 61 ,- DM/m2• Das entsprieht rund 20% des Sehlitzwandprei­

ses ohne Bewehrung. 

Bei d re i weiteren Bahnhi:ifen mit Sehl itzwandumsehl iessung , die sieh 

derzeit in  Fertigstel lung befinden, l iegen die Naehdiehtu ngskosten 

i m Mittel bei 17 ,- DM /m2, das sin d ea. 4% des Sehl itzwandpreises 

ohne Bewehrung.  Die Ursaehen für die grossen Untersehiede l iegen 

in versehiedenen i:irtl iehen und hydrogeologisehen Verhãltnissen, 

aber aueh in der Ausführungsqual itãt und in der Naehverpressteeh­

n ik .  

Diesem Naehbesseru ngsaufwand steht aber e in  Vielfaehes an E in­

sparungen für e i ne Abdiehtung un d e ine zusãtzliehe Wandsehale ge­

genüber. 

3. Geschlossene Bauweisen (Bild 3e, 31, 4) 

3.1 Bei den eingleisigen Streekentu nneln in gesehlossener Bauwei­

se wurde am Beginn  d er vollmeehanisehe Schildvortriebverwendet. 

Von 1966 bis 1980 wurden in 6 Baulosen 13 km Einzeltunnel aufgefah­

ren .  Dabei gab es folgende Entwieklung (Krisehke 1982): 

Bei d en ersten 2 Losen wurde mit ei ne r Bitumenabdiehtung zwisehen 

Aussensehale und einer 18 em dieken,  bewehrten lnnensehale (aus 

B 45) gearbeitet. Bei m dritten B au los wurde i m Jahre 1971 wãhrend 

der Bauarbeiten auf eine 40 em dieke ln nensehale aus wasseru n­

durehlãssigem Beton (B 30) umgestellt. Grund dafür war ein Brand, 

bei d em d i  e bereits aufgebraehte Abdiehtung eines mehrere hu ndert 

Mete r langen Absehn ittes vi:illig zersti:irt wurde un d aueh mehrere d er 

zum Tei l  sehon eingebauten ln nensehalenbli:ieke so stark besehãdigt 

wurden, dass sie abgebroehen werden mussten .  Bereits 1 Jahr vor­

her hatte sieh bei Abdiehtungsarbeiten am Rathaustunnel e in Bran­

dunglüek ereignet, das 3 Mensehenleben forderte. 

Zwisehen Aussen- u nd lnnensehale wurde e in Kalkmilehanstrieh auf­

gebraeht, um die Sehwindspan nungen zu verringern un d ei ne gewis­

se zusãtz l iehe Diehtung dureh  Versinterung zu erzielen. Die Bloek­

lãngen betrugen 5,5 m, spãter 7,5 m. Zwisehen de n Bloekfugen wurde 

e in 30 em breites Dehnu ngsfugenband aus Kunstkautsehuk mit beid­

seitig anvulkanisierten Stahlbleehlasehen eingebaut. Es wurde i n  

zwei Absehnitte n ,  Sohle u nd Gewi:ilbe, betoniert. Zur Diehtung d e r  Ar­

beitsfugen verwendete man 1 ,5 mm dieke Fugenbãnder aus Stahl .  

Sie wurden mit  den Stahlbleehlasehen der Dehnungsfugenbãnder 

versehweisst. 

Die damit gemaehten Erfah rungen waren gut. Als besonders vorte i l ­

haft erwies sieh die einfaehe un d wirksame Behebung von Undiehtig­

keiten ,  weil h ier  die Wasseraustrittsste l le u nd d ie Sehadstelle im Be­

tan übereinstimmen . Deshalb wurde aueh das vierte Baulos mit die­

sem Verfahren ausgeführt. 

1973 kam dan n d er Sehritt zum einsehaligen Ausbau mit Stahlbeton­

kassettentübbingen aus wasserundurehlãssigem Beton und der 

Diehtu ng d er Stossfugen mit einem umlaufenden Neopreneband. M it 

di ese m Verfahren wurde n oe h e in weiteres Bauloszwisehen 1978 un d 

1980 ausgeführt. 

3.2 Mit de m ersten Einsatz de r Spritzbetonvortriebe i m Jahre 1973 

kam der zweisehaligen Bauart m it wasseru ndurehlãssigen l nnen­

sehalen neue und g rosse Bedeutung zu.  Die ersten Baulose wurden 

naeh Sondervorsehlãgen ausgeführt, und zwar für die Streekentun­

nel  zunãehst mit  e iner 40 em, dan n mit e iner 35 em dieken lnnenseha­

le aus wasserundurehlãssigem Beton d er Güte B 25. Es wurde d irekt, 

ohne Ausgleiehsputz oder Kalkmilehanstrieh ,  gegen die rauhe 

Spritzbetonaussensehale betoniert. Di e Bli:ieke waren 10  m lan g .  Si e 

wurden, wie bei de n Sehilden, in zwei Absehnitten ,  Sohle u nd Gewi:il­

be, hergestel lt ,  und aueh die Fugenausbi ldung erfolgte analog. 

11 



Blocktübbing mit 

lnnenschale 

Kassettentübbing 

(einschalig) 

1966 

1970 

f.!:!_genband 

Fugenblech 

1973 

AusgleichP.utz 
2 Lagen Schweinbahnen 
Schutzputz 

1973 
lnnenschale 
d = 40 em 
(wasserundurchlassig) 

1 982  

Fugenband 

Fugenblech 
(langslaufend) 

Blocklangen 10 m 

[:::; Sanierungskos t en;:::] 

1974 
Blocklangen 10 m 

lnnenschale 
btl wasserundurchlassiger Beton --------lj JM/m1 l solierungl : OM/m1 

1-- 2- ---+-- 1--+----------- 2-schalig ----------1-· 

1---- Schtldvorlrteb -----1------ Spritzbetonbauweise ------i 

40 

30 
: : : : 

20 

J ! : � ' 

10 

68 69 7 3 
1 2 

í 

""'· 

·.· ::: 

l 
l 
l 
l 
l 
l 

l 
·.· l } r 

... l b, :.: 

78 7072 7578 7981 86 76 78 80 8182 83 77 80 84 86 86 8486 
4 5 6 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 

200 

150 

100 

so 

Abb. 3e Schildbauweisen 

Abb. 3f Spritzbetonbauweisen 

Jahr 
Baulos 
Firmen A B D E F G H l K L Abb. 4 Nachdichtungsaufwand bei Tunne/innenschalen 

12 



Bald wurden aueh grosse Bahnhotstun nel ,  Trompetenquersehnitte 

und mehrzellige Tunnel in Spritzbetonbauweise und mit l nnenseha­

len aus wasserundurehlãssigem Beton ausgetührt (Krisehke 1 982). 

Diese Konzeption ist bis heute unverãndert gebl ieben .  

Seit 1982 werden allerdings die eingleisigen Tun nel mit einem 

Ful l round-Sehalwagen in einem Arbeitsgang hergestellt . Al le lnnen­

sehalen werden bewehrt. Gewãhlt wird ei n Masehennetz von 10  em 

als Gru ndbewehrung. Der Bewehrungsgehalt l iegt bei den eing leisi­

gen Tun neln zwisehen 40 und 60 kg/m3 ,  bei den mehrgleisigen Tu n­
nein bei 60 kg /m3 .  

3.3 Bezüglieh der  m it ln nensehalen gemaehten Ertahrungen hat 

sieh gezeigt, dass staubtroekene Tun nel nieht zu erreiehen s ind .  Ver­

einzelte, leiehte Feuehtstel len werden des hal b zugelassen. Mit Naeh­
diehtungsarbeiten muss trotzdem gereehnet werden. Die Hiihe des 

Naehdiehtungsautwandes kann ,  wenn aueh mit Einsehrãnkungen , 

insbesondere wegen d er untersehiedliehen Qual itãt der Naehpress­

teehnik,  al s Gradmesser tür d en Ertolg einer lnnensehalenerstel lung 

gelten .  

De  r in  B i l d  4 gegebene Überbl iek zeigt tolgendes: Be i  d en ersten zwei 

Sehildbaulosen ,  die mit einer Bitumenabdiehtung ausgeführt wur­
den , war trotzdem ein beaehtlieher Naehdiehtu ngsautwand ertorder­

l ieh .  Er betrug bei m ersten Baulos 12 ,- DM /m' ln nentlãehe, beim 

zweiten Baulos sogar 41 ,- D M / m2. 

Bei den zwei Losen mit dem einsehal igen Tübbingausbau lag der 

Naehdiehtungsaufwand im Mittel bei 39,- D M / m'-

Bei den zwei Sehild baulosen mit l n nensehalen aus wasseru ndureh­
lãssigem Beton betrug er je 15,- DM / m' un d war damit geringer als 

bei den Baulosen mit Bitumenabdiehtung. 

Die autgetührten 18 Baulose mit Spritzbetonaussensehale und was­

seru ndurehlãssiger ln nensehale umtassen ea. 28 km Tun nel lãnge 

und einen Zeitraum von 12  Jahren.  

lm Sehnitt l iegen die Naehbesserungsaufwendungen be i  1 4,­

DM /m' ,  das sin d knapp 10% de r mittleren Kosten d er u nbewehrten 

lnnensehale von 1 43,- DM / m'. Betraehten wir  de n Naehdiehtungs­
autwand noeh nãher, so tallen zum e i  nen die g rossen Untersehiede 

zwisehen den einzelnen Baulosen und den versehiedenen Firmen­

gruppen aut. Zum anderen sind zeitlieh grosse Untersehiede testzu­
stel len . Betraehtet man d ie 18 Baulose in drei Vierjahreszeitrãumen, 

so l iegen i m zweiten Vierjahreszeitraum d i  e durehsehn ittl iehen Naeh­

besserungskosten mit 20,- DM /m2 ru n d doppelt so h oe h wie i m er­

sten und i m jüngsten Zeitraum.  Bei letzterem (1983 - 86) weist von 7 

Baulosen ein einziges über dem Durehsehnitt l iegende Naehbesse­

rungskosten aut. Bei den anderen 6 Baulosen betrãgt der mittlere 

Naehbesserungsautwand 7,- D M / m' ,  das sind etwa 4,5% der ln­

nensehalenkosten ohne Bewehru ng. 

Solehe Globalbetraehtu ngen, die ohne eine Wiehtung der speziellen 

Umstãnde ertolge n ,  zeigen natürlieh nu r grobe Tendenzen un d ke ine 

speziel len Ursaehen .  So ist e i n  Te i l d er überdurehsehnittl iehen Naeh­

diehtungskosten des zweiten Zeitraums sieherl ieh aueh in  einem 

überdurehsehnitt l iehen Sehwierigkeitsgrad ein iger Lose begründet. 

Andererseits ist n ieht von der Hand zu weisen, dass die teehnisehe 

Autmerksamkeit ü berwiegend den Tunnelvortrieben galt und die 

Sehwierigkeiten der lnnensehalenherste l lung teilweise untersehãtzt 

worden s ind.  Dazu beigetragen hat sieherlieh aueh ein Rationalisie­

rungszwang, u m die zeitweise rüeklãutigen l nnensehalenpreise aus­

zugleiehen. Aut den Baustellen zeigt sieh ausserdem ein u nter­

sehiedliehes «know how» in der Naehdiehtungsteehnik.  So lassen 

sieh die Aufwendungen erheblieh reduzieren ,  wenn nieht naeh d er ln­

nensehalenfertigstel lung plan los mit den Naehbesserungen begon­

nen wird ,  sondern zunãehst die Zementverpressung im Firstbereieh 

zwisehen In  nen- und Aussensehale se h r sorgtãltig durehgetührt wird 

und dan n die Verpressu ngen mit Kunstharz erst naeh einer gewissen 

Beobaehtungszeit gezielt autgenommen werden. Doeh zeigen diese 

Betraehtu ngen aueh kiar, dass wasseru ndurehlãssige l n nensehalen 

mit einem geringen Naehd iehtu ngsautwand erstellt werden kiinnen. 

Wen n  d ieser aueh von den austührenden Firmen als Nebenleistung 

zu erbringen ist, ist es sehon aus Gründen der Qual itãtssieherung 

notwendig , d en U rsaehen d er untersehiedl iehen Ergebnisse naehzu-

spüren und damit zu teehnisehen Verbesseru ngen zu kommen. Zu 

diesem Zweek wird bei m U-Bahn-Bau in M ünehen seit e in igen Jahren 

ein neuer Weg besehritten. Neben den Qualitãtsantorderu ngen, 

Eignungs- und Güteprütungen werden aueh umfangreiehe Protokol­

l ierungen vorgesehrieben ,  um daraus statistiseh verwertbare Daten 

zu gewinnen.  

ANFORDERUNGEN, HERSTELLUNGSHINWEISE 

Zu den Qual itãtsantorderungen der Aussehreibung gehiiren Festig­

keit (B 25), Wassereindringtiete a m Probekiirper (3 em), M indest­

dieken, Fugenausbi ldung und die Diehtigkeitsantorderungen an das 

Bauwerk. Dazu kommen Herstel lu ngshinweise, wobei aber die Be­

tonrezeptur und die Betoneinbringung samt Naehbehandlung ein­

deutig im Verantwortungsbereieh des U nternehmers bleiben. 

Wiehtige Herstel lu ngskriterien s ind z. B. : Frisehbetontemperatur un­

ter 22°, als Zusatzmittel übl ieherweise nu r Fl iessmittel bzw. Verflüssi­

ger (Zugabemenge 0,4 - 1 ,0% des Zementgewiehts), Aussehalen 

naeh 10 bis 12 Stunden (entspreehend dem Betoniertakt), Naehbe­

handlung und Abhãngen d er Tunnel gegen Luftzug. 

Die in  Bi ld 5 dargestellte Streuung der Betonzusammensetzung von 

einer Re ihe von Baulosen zeigt vergleiehsweise geringe Untersehie­

de in den Betonrezepturen. Die Diehtigkeitsantorderungen bei der U­

Bahn M ünehen sind in  Tabel le 1 zusammengestellt. 

Zur Feststel lung des Durehfeuehtungsgrades wurde bisher e in  soge­

nanntes «Handautlege-Kriterium, angewendet. Es besagt, dass 
naeh d em Berühren einer Feuehtstel le mit d er troekenen Hand ke ine 

Wasserspuren erkennbar sein dürten .  Andernfalls ist d i  e Feuehtstel le 

naehzubessern. Da dieses Vertahren subjektiv sein kann ,  wird nun­

mehr, als Verteinerung der Kriterien der Bundesbahn,  ei n neues Ver­

tahren vorgesehrieben , welehes den Durehteuehtungsgrad mit ver­

tãrbten Prütpapierblãttern misst (Bi ld 6). Ein mit Uranin getãrbtes 

Prütpapier un d 4 unbehandelte Blãtter werden mit e in em Moosgum­

mistempel aut die U nd iehtigkeitsstel le gedrüekt. Das zutretende 

Wasser wird von den Prütpapiersehiehten autgesaugt und verfãrbt 

dabei dureh den geliisten Farbstott die unbehandelten Blãtter. Die 

Zahl der verfãrbten Prütpapierb lãtter gibt den Durehteuehtungsgrad 

an. Die Aussehreibung sieht vor, dass bei Tunnel innensehalen ab 
dem Durehteuehtungsgrad 2 eine Naehbesserung der Feuehtstel le 

vorzunehmen ist. 

Zuschlag-Sieblinie 

Sieb­
dlJ"chgang [%]:• A/832 

0,25 4 31,5 mm 

320 � 328 360 
Bindemittel 5- " J 

337 87 100 
PZ/EPZ 35 F . ·: ·: ]=: 

13 o 
Flugasche 

r-, 
L-J 

0,50 �0.54 0,60 
W/Z - Wert l l . J 

0,52 0,56 
40 �47 54 

Ausbreitman l t" l 
43 51 

Ausschal fes tigkeit 

[kg) 

[%) 

[%) 

[em) 

[N/mm21 

- SO % Haufigkeitsband 

Abb. 5 Betonrezepturen 
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a r b e i  t e n  

B a u w e r k e  i n  off e n e r  S e h l i t z w ii n d e ,  
B auwe i s e  Tu n n e l  i n n e n  s e h a ten  

stau b t r o e k e n  l e i e hte F e u e htst e l len zuliiss i g  
= Du r c h feue htungsg r a d  1 

-- Anza h l  der  v e rf ii r bten 
P r ü f pa p i  e rs eh i e h ten 

f l ii e h ige  Feuehts t e l l e n ,wasserfü h r ende  R i ss e, 
t ro e k e n e  R i sse  m i t  R i  r3 b r e i t e  � 0,3 m m  

v e r t r ii g l i  e h  m it  Beton , S t ah l , Fu g enb ii n d er n ,  
b i tu m i n éi s e n  B ahnen ,G r u nd w a s s e r  

Rohkompone n t e n :  l n f ra ro ts p ek t r o g ramm j e d e r  C h arge 
Ve r a r b e i tu n g : V i  s k o s i  tüt(Au s l a u f z e i t, D l N - B e e h e r  4) 
P r o t o k o  l l i  e r u n g : R i ss e ,  Du r e  h f e u e h tu n g s g  r a  d 

2 3 

( v o r  de r Ver p r e ss u n g )  
Paeker, l njekt i  onsm ittel mengen,- d r ü  e k e 

4 

1 0  S e k u n d e n  
h a n d f e s t  

a n d r ü c k e n 

Prü fpapiersch icht  en 
1 - 4 , un b e h a n d e l t  

Tabelle 1 Dichtigkeitsanforderungen 
(U-Bahn München) 

� 
Verfürbung � Durchfeuchtungsgrad Abb. 6 Feststellung des Durchfeuchtungsgrades 

NACHBESSERUNG VON FEUCHTSTELLEN, PROTOKOLLIERUNG 

Die Verpressung d er Feuchtstel len wird i m allgemeinen mit Hi lfe von 

Boh rpackern d u rchgeführt, wei l  bei i hnen di e bei Klebepackern erfor­
derl iche Verdammung d er Risse entfal len kan n (Bild ?a). 

Abb. 7 Nachbesserung von Feuchtstellen: 

Die Vertragl ich keit der Verpressmittel mit al len Baustoffen und mit 

dem Gru ndwasser ist nachzuweisen. Als Verpressmittel werden in  

der Regel Polyurethanharze und Polyurethanschaume verwendet. 

Die Feuchtstel len werden mit zweikomponentigen Polyu rethanhar­

zen verpresst. Bei  starkem Wassereintritt wird vorher mit einem ein­

komponentigen Polyurethanschaum verdammt. 

Aus den Erfahru ngen der Vergangenheit hat es sich als erforderlich 

erwiesen, di e Nachbesserungen zu überwachen un d dabei Qual itats­
kontrol len durchzuführen , insbesondere ldentitats- und Viskositats­

prüfu ngen. Bei der ldentitatsprüfung wird mit infrarotspektrog raphi ­
schen Aufnahmen der Binder- und Harterkomponente überprüft, ob 

das an d er Baustelle verwendete l njektionsmittel mit d em vorgesehe­

nen identisch ist. Die Viskositat des l njektionsmittels wird mit dem 

Fordtrichtergerat überprüft. Dabei wird d i  e Auslaufzeit des Verpress­

mittels gemessen .  Die in B i ld ?b gezeigten Messergebnisse verdeut­

l ichen den grossen U nterschied i m Mittelwert un d in der Streuung der 

Auslaufzeit je n ach der Qual itat der Verarbeitu ng.  

Zu r statistischen Auswertung ist für jeden ln nenschalenblock ein 

ausführ l iches Protokol l  über die Feuchtstel len, Risse und über die 

Feuchtstel lennachdichtung z u führen  (Bi ld ?e). Dabei ist d ie Riss- u n  d 

Feuchtste llenaufnahme in eine vorgegebene Feldereintei lung m it 

Teilf lachen von ca. 2x2 m einzutragen.  Bei der Feuchstel lenaufnah­

me ist di e Zahl d er  Feuchtstel len u nd d er jewei l ige Durchfeuchtungs­

grad anzugeben. Die aufzunehmenden Risse werden nach Um-

mit  Klebepacker 

. . . . . . . . . . . .  . . . . . . . . . . . . . .  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  . . . . . . . . . . . . .  . . . . . . . . . . . . . .  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  . 

. . . . . .  . . . . . .  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 

bei 

fangsrissen,  Lan gsrissen und Netzrissen u nterschieden. Abb. la Nachbesserungstechnik 
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In j ek tions-F achfirma 

10 
chargenweise von Han d gemischt, 
V erpressung mit Handpu mpe, 
ungeübt es P ersonal 

100 

Von der Nachdichtung ist  das lnjektionsmittel, die Chargennummer, 

das Ergebnis der Viskositatsprüfu ng, die Zahl der Packer, d ie Menge 

des verbrauchten lnjektionsmaterials und der grosste lnjektions­

druck festzuhalten .  

ERGEBNISSE DER STATISTISCHEN AUSWERTUNG 
VON 2 BAULOSEN 

Von zwei Baulosen,  A un d B, liegt nunmehr eine derartige Protokoll ie­

rung vor. Die lnnenschalen von Los A wurden 19B4, di e von Los B 19B6 

erste l lt ,  und zwar von derselben Firmengruppe. Die Betonrezeptur 

beider Lose war etwa gleich.  De r Beton wurde bei Los A m it Pumplei­
tungen , bei Los B mit Betonfahrzeugen zur Einbr ingste lle gebracht 

und dort in die Schalung gepumpt. 

Es wurden verschiedene Schalwagensysteme verwendet: Bei Los A 
ein Fullround-Schalwagen mit einklappbaren Seitenelementen und 

mit  versetzbaren, mehrtei l igen Sohlelementen ,  auf  denen der Trans­

portwagen wandert. Die Abstützung der Schalhaut erfolgt mit Spin­

deln auf die Aussenschale des zu beton ierenden Blocks. Die Spin­

deln werden nach d em Ansteifen des Betons gezogen . Di e dabei ent­

stehenden Hohlraume m üssen d u rch Nachrütteln geschlossen wer­

den. 

In  Los B wurde e in  Ful lrou nd-Schalwagen eingesetzt, bei dem die 

Schalhaut auf einer innenliegenden Vorschubrüstung von der dop­

pelten Lange eines Betonierabschnittes als Ganzes verfahren wird .  
Die Herstel lungsgeschwindigkeit betrug bei beiden Baulosen 4 bis 5 

Slocke p ro Woche. 

Au slau fz eit [ see l 

(Ford-Trichter-Gerat) 
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Abb. 7b Viskositat von 
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Aus d en Protokollen konnten die in den Bildern Ba - g gezeigten Er­
gebnisse gewonnen werden. Bei den dargestellten Verte i lungsdich­

ten ergibt das Integra! ü ber die Schale oder ü ber die Fuge jeweils 

100% . Von de n aufgenommenen Rissen,  di e alle aus den Zwangsbe­
anspruchungen stammen ,  war die Rissbreite zu 99% kleiner als 0,4 

mm, zu B5% kleiner als 0,25 m m. Etwa 10% der Risse waren wasser­
führend.  Bei den U mfangsrissen (Bild Ba) weisen beide Lose die glei­

che Vertei lung auf. lm wesentlichen traten sie an der Firste auf und 

dort gehauft an den Dr itte lspunkten .  

Aufqt11tllt .... Oalulll Unll'fschr•lt Gtuh.o U B R  

In  der Haufigkeit der Umfangsrisse dagegen sind Los A und B sehr 
u nterschiedlich . Bei Los B traten nu r etwa � soviel Risse wie bei Los A 

auf. Bei den Langsrissen (Bi ld Bb) zeigt sich bei Los A u nd B eine u n­

terschiedliche Vertei lung .  Wahrend sie i m Los B i m wesentlichen nu r 

im Bereich der Firste und dort gehauft in Feldm itte aufgetreten sind, 
waren sie im Los A zwar auch an der Firste, ü berwiegend abeir im 

Sohlbereich u nd dort ebenfalls vorwiegend in Feldmitte. Moglicher­

weise ist dieser U nterschied auf die verschiedenen Schalwagensy­

steme zurückzuführen . Die Zahl der Langsrisse liegt deutlich unter 

den U mfangsrissen .  Bezügl ich der Netzrisse hat die Auswertung er­

geben, dass ihnen an Zahl und Verte i lung in beiden Losen keine Be­

deutung zukam . 

Die Vertei lung der  Feuchtstellen (Bild Be) ist bei A u nd B wieder 

gleich. Bei der Auswertung wurden die Feuchtstel len durch Multipl i­

kation mit ihrem D u rchfeuchtungsgrad gewichtet. lm Schalenbereich 

Abb. 7c Protokollierung 

Abb. 8 Ergebnis der statistischen Auswertung von 2 Baulosen A und B: 

H iiu f i g ke it Ve rte i lung 

Risse/1 000 m2 

71 ,1 

tP 47 o 

L o s  e A und B 
Los A L os B 

Abb. Ba Umfangrisse 
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Ve rte i lung  Hüu f i gke i t  
%Jm2 

Vert � i l u ng 

R i ss e /1 ooo m2 

L os A Los B 
Abb. Bb Uingsrisse 

L os A Los B 

H .
. 

f .  kF�ge t · 

lnnenschale 
au tg e tt Ve r e l l u ng Ve rtei l u ng H auf i g ke i t  

Feucht- % / m  
ste llen/100m 

1 0  

% J m 2  
1 

Los A L o s  B L o s e  A u n d  B 

Feuchts tellen/100 Bliicke Packer /100 Bliicke 

Se hal e 
396 
• • •  Fuge 
·:·:· 323 

11111 
Schale 

1203 Fuge 
1195 

iiiii 
L o s e  A und B 

1 - gleisiger Tunnel ,  Blocklange 

Abb. Bd Vergleich Fuge - lnnenschale 

PU-Harz 1/100 Bliicke 

10 m 

Schale 
3 4 4  

Fuge 
4 8 3  

konzentrierten si eh  d ie Feuchtstellen in  Feldmitte, un d zwar über de n 

ganzen Umtang, also auch an Stel len,  wo weder Lãngs- noch Um­

tangsrisse testgestellt worden sind . Das bedeutet aber, dass durch 

die Vermeidung von Rissen allein noch kein wasserundurchlãssiger 

Beton erzielt wird. Ursache kõnnte e ine geringere Verd ichtungsarbeit 

in Feldmitte sei n ,  da gewõhnl ich im Bereich der Fugen am intensiv­

sten gerüttelt wird. Die Feuchtstel len an den Fugen treten dagegen 
bei beiden Losen am stãrksten im Sohlbereich aut. Dies ist wahr­

scheinlich aut mechanische Beschãd igungen zurückzutühren. Be­

züglich der  Hãutigkeit der Fehlstellen liegt Los B sowohl i m Fugen-, 

als auch im Schalenbereich deutl ich u nter Los A. 

Ei n Verg leich von Fuge und Schale tür Los A und B zusammen (Bild 

8d) zeigt, dass an d er Fuge tast genausoviele Feuchtstel len wie i m ge­

samten Schalen bereich autgetreten sind . 

Die Zah l  der gesetzten Packer ist bei Fuge und Schale etwa gleich ,  

wãhrend d ie Menge des verpressten Harzes an d en  Fugen hõher ist 

als i m Schalenbereich.  Die Verte i lung der Packer u nd die Verte i lung 

der verbrauchten Harzmenge stimmen im wesentlichen sowohl im 

Fugen- als auch i m Schalenbereich mit der Vertei lung d er Feuchtstel­

len überein (Bild Se, 8t). 

1 6  

Feu c h t -
stel len/1  000 m2 

Abb. Be Feuchtstellen 

Los A Los B 

Betrachtet man d en gesamten Nachbesserungsautwand der beiden 

Lose, so zeigt sich bei Los B nu r beim Verdãmmungsmaterial ein hõ­

herer Autwand als bei Los A. Bezieht m an aber d en Nachbesserungs­

autwand aut die Zahl der Feuchtstel len, so zeigt sich, dass bei Los B 

d er Verbrauch an Packern un d Verfü l lharz gegenüber Los A überpro­

portional hoch ist. Der Nachdichtungsautwand war bei beiden Losen 

mit etwa 9,- DM / m2 gleich h oe h ,  trotz d er unterschiedlichen Feucht­

stellenzahlen. 

Die verbesserten lnnenschalen von Los B sind verm utlich aut eine 
bessere Betoneinbringung u nd Verdichtung zurückzutühren, der re­

lativ hõhere Materialverbrauch bei der Feuchtstellennachbesseru ng 

dürfte zum Te i l aut einer untersch iedlichen Verpresstechn ik  beruhen.  

Ein Schwerpu nkt tür weitere Verbesserungen ist  sicherlich aut den 

Fugenbereich zu legen .  

Von weiteren offenen Fragen sei nur  der Einfluss u nterschiedlicher 

Schalendicken durch d ie lmperfektionen der Aussenschale, der Ein­

tl uss des Bewehru ngsgehaltes, der Blocklãngen und der verschiede­

nen Schalwagensysteme genannt. 

LANGZEITBEOBACHTUNGEN 

Da über d ie langtristige Lastentwicklung und die Dauerbeanspru­

chung der lnnenschale in  dem komplexen Verbundsystem Boden -

Aussenschale - l n nenschale derzeit n oe h ke ine Erkenntnisse vorlie­

gen, werden in einigen Querschnitten Langzeituntersuchungen mit 

Dehnungsgebern durchgetührt, d ie heute aber noch keine abschlies­

senden Aussagen zulassen .  E in Zwischenbericht über e i ne 10jãhrige 

Beobachtung von 2 Messquerschn itten eines Bauloses liegt vor (Ga i s 

et al . 1986). 

Anzumerken ist, dass tür spãtere, heute noch nicht vorhersehbare 

Bauvorhaben i m Stadtgebiet der Reibu ngsverbund mit der Aussen­

schale e ine qual itative, nicht in  Rechnung gestellte Sicherheitsreser­

ve darstellt. 

Bezüglich des Bauunterhaltungsautwandes sin d die sicherl ich noch 

ju ngen Ertahrungen mit wasserundurchlãssigem Beton gut. Aut den 

Betriebsstrecken sin d in  d en letzten 7 Jahren nennenswerte Autwen-
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dungen für erforderl iche Nachdichtungen nur bei den U-Bahn­

Bauwerken mit bituminõser Abdichtung (ca. 6 200,- DM / km und 

Jahr) u n  d mit Schl itzwandu mschl iessungen (ca. 1500,- DM / km u n  d 

Jahr) entstanden. Für d en wasserundurchlassigen B eto n d er offenen 

un d geschlossenen Bauweisen sind praktisch noch keine Kosten an­

gefal len. 

1,4 l Verdammung/Block 
8,3 l Verfüllung/Block 

SCHLUSSBEMERKUNG 

Abb. Bg Sanierungsaufwand 

Die dargelegten Erfahrungen zeigen, dass sich d ie Verwendung von 

wasserundurchlassigem Beton zur Abdichtung der U-Bahn-Bauwer­

ke in München bei al le n Bauweisen bewahrt u nd gelohnt hat. Bei den 

lnnenschalen der Spritzbetonbauweisen soi l die Fortführung der ge­

schilderten Protokol l ierungen und statistischen Auswertu ngen dazu 

beitragen, di e nõtigen Erkenntnisse zu gewinnen , u m d ie lnnenscha­

len noch zu verbessern, Qualitatsstreuungen abzubauen und damit 

generell ei  nen niederen Nachbesserungsaufwand zu erzielen. 
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Abb. 9 Nachdichtungsarbeiten bei einer /nnenschale 

Abb. 10 lnnenschale eines zweigleisigen und von 2 eingleisigen Tunneln 

Abb. 11 Bahnsteigtunnel mit sichtbar gelassenen /nnenschalen 
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1. EINLEITUNG 

Tan- und anhydrithaltige Gesteine haben die Eigenschaft, ihr Volu­
men durch Autnahme von Wasser zu vermehren .  Man spricht vom 

Quellen dieser Gesteine. Bei  m Tun nelbau macht sich das Quellen be­

kanntlich durch Sohlhebungen oder bei deren Behinderung durch 

d en Sohldruck aut das Sohlgewõlbe bemerkbar (Fig . 1 ). Bei intaktem 
Gewõlbe kann das Tunnelrohr b lockweise als Ganzes angehoben 

werden, sodass Hebungen der Sohle auch von solchen der Firste be­

g leitet werden .  In  vielen Fãllen vermag das eingezogene Sohlgewõl­

be dem Druck n icht standzuhalten ,  sodass es zerstõrt wird. 

SOHLHEBUNG QUELL DRUCK 

Fig. 1 Die Auswirkungen des Quel/ens i m Tunnelbau 

Da e ine grõssere Zahl von U ntertagbauten auch künftig in quel ltãhi­
gen Formationen erstellt werden,  kommt der Beherrschung des 

Quelldruckes eine erhebliche wirtschaftl iche Bedeutung zu. lm tol­

genden soll über eine neuartige Beobachtungsmethode, über einige 

Aspekte der Bemessung des Ausbaues u nd über Ertahrungen mit 

d em Anordnen einer Knautschzone zwischen Sohlgewõlbe un d Fels, 

was e ine problemgerechte Lõsung tür d en Tu nnelbau i m quel ltãhigen 

Gebirge darstellt, berichtet werden.  

2 .  MESSUNG DER QUELLDEHNUNG IM FELS 

Die Auswirkung des Quellens aut das Bauwerk wird in  den meisten 

Fãl len durch Nivellement- und Konvergenzmessungen vertolgt. Oft 
werden jedoch au eh Bohrlochextensometermessungen angeordnet, 

die auch Autschl uss ü ber die Vorgãnge i m Gebirge geben. 

Seit e in iger Zeit vertügen wir ü ber ei n Messinstrument, mit dem der 

Quellprozess i m Feld se h r genau un d in E inzelheiten verfolgt werden 

kann .  Es handelt sich um das Gleitmikrometer, mit dem man den 

lückenlosen Verlaut der Dehnung entlang von Bohrlõchern ertassen 

kann .  Die Genau igkeit d ieser portablen Sonde ist im Feld besser als 
± 5 • 10-6. Da d ie Basislãnge d er Deh nungsmessung 1 .0 m betrãgt, 

ben ützen wir in der Regel d ie E in heit mm/m'. Die relative Distanzãn­

derung zweier benachbarter M essmarken im Bohrloch kann somit 

mit einer Genauigkeit von ± 5 IJ m / m' ertasst werden. Einzel heiten 

der Messtechnik wurden anderswo eingehend beschrieben [1 ] .  lm 

tolgenden betrachten wir e in ige  Beispiele von Dehnungsmessungen 

in Strassentunnels, welche durch q uel ltãhige Formationen tühren. 

Der Ptãndertunnel  bei Bregenz [2] durchõrtert aut einer Strecke von 

rund 4.4 km eine Wechsellagerung von Mergel- u nd Sandsteinbãn­

ken .  Noch wãhrend der Bauarbeiten drang die durch Spritzbeton al-

le ine gesicherte So h le in d en Hohlraum e in .  Darautwurde e i ne Syste­

mankerung angeordnet, bestehend aus korrisionstesten Vorspann­

ankern m it einem Tragvermõgen von rund 1000 kN . l  h re Lãnge betrug 

10 m, wovon d ie Verankerungsstrecke 5 m in Anspruch nahm. l m Zu­

ge der Ankerungsarbeiten wurden an zwei Stellen im Tu nnel auch 

18 m lange Bohrlõcher abgeteuft und mit einer Verrohrung tür Gleit­

mikrometermessungen ausgerüstet. 

In Fig. 2 sind ein ige Ergebnisse der seit dem Jahre 1982 in regelmãs­

sigen Zeitabstãnden ertolgten Ablesungen dargestellt . Unmittelbar 

unter der Sohle weist eine Materialschicht von rund 2 m Stãrke e ine 

Zusammendrückung aut. Diese Schicht betindet sich zwischen de n 

Kõpten der vorgespannten An ke r un d einem sich weiter unten betind­

lichen grõsseren q uel ltãhigen Materialbereich .  Die quel lbedingten 

Dehnungen nehmen mit der Tiete deutlich ab, u m in einem Abstand 

von rund 12 m u nter der Sohle gãnzlich zu verschwinden. Man beob­

achtet die zeitl iche Entwicklung der Vertorm ungen, die einem baldi­

gen Sti l lstand zustreben .  Wãhrend de r tüntjãhrigen Messperiode er­
gab sich ei ne totale Hebung d er Sohle von nu r rund 1 m m .  

I n  Fig . 3 s i n  d di e Messergebnisse des zweiten Bohrloches, das i n  ei­

ne r Entternung von rund 1 .9 km vom ersten i nstalliert wurde, autgetra­

gen. Hier wurde lediglich eine 2 m mãchtige Schicht, die unmittelbar 

unter de r So h le l iegt, al s q uel ltãhig identitiziert. Di e du re h sie beding­

te Sohlhebung betrãgt ru n d 5 m m. 

Wir wenden u ns nun den Beobachtungen zu,  die im Tunnel T8 

(Sonceboz-Biel) gemacht werden (Fig.  4). 

Bei diesem Tunnel  wurde zwischen Sohlgewõlbe und Gebirge eine 

Knautschzone eingeschaltet, über deren Austührung anderswo be­

richtet wurde ]3]. Die Messmarken der Verrohru ng wurden h ier nicht 

bis an die Sohle herangetührt, sodass der Dehnungsverlaut erst ab 

ru n d 1 .5 m Tiete beobachtet werden konnte. Auch hier sin d d i  e Vertor­

mu ngen bemerkenswert gering ,  obwohl sich u nmittelbar nach dem 

Ausbruch erhebliche Quel lhebungen bemerkbar machten [3]. Aber 

au eh h i er erkennen wir di e deutliche Abnah me d er Quelldehnung mit 

zunehmender Entfern ung von Ausbruch. 

E in  weiteres Beispiel tür die Beobachtung des Quellvorganges in d er 

Umgebung eines Hohlraumes stammt aus dem Belchentunnel der 

N2. Weite Strecken dieses Tunnels liegen i m Gipskeuper, d er tür sei­

ne besonders starke Quel ltãhigkeit bekannt ist . Über die Schãden, 
die in  diesem Tu nnel schon wãhrend der Bauaustührung eingetreten 

sind, wu rde bereits trüher austührlich berichtet [4]. U m den Zustand 

dieses Tunnels ru n d 18 Jahren nach seiner Fertigstel lung z u ü berprü­

ten, wurde 1986 ei n umtangreiches Untersuchu ngsprogramm ange­

ordnet, in  dessen Rahmen auch Gleitmikrometer-Messungen d urch­

getührt werden. In einem von insgesamt vier Messquerschnitten wur­
den bereits nach e in em halben Jahr Beobachtungszeit (Oktober 1986 

- Mãrz 1987) deutliche Anzeichen eines nach 18 Jahren noch anhal­

tenden Quellvorganges testgestellt. Wie m an Fig. 5 entnehmen kan n, 

tanden in dieser kurzen Messperiode Quelldehnungen von bis zu 0.5 

mm/m' statt, was einer Zunahme der Dehnung von 1%o pro Jahr ent­

spricht. Man weiss natürlich nicht, welche Erhõhung des Quell­

druckes aut das Sohlgewõlbe mit di ese m Dehnungsinkrimenten ein­

hergeht. M an weissauch nicht, wodurch di e Lücken i m Deh nungsver­

laut bedingt sind. Es ist mõglich, dass das Material in jenen Berei­

chen gar nicht quel ltãhig ist. Es ist auch denkbar, dass das Quellen 

dort unter de n heute herrschenden Span nungen schon z ur Ruhe ge­

kommen ist. De r Dehnungsverlaut entlang des vom rechten Widerla-

1 9  



- lO - 0.5 

Ou elldehnung 

E [mm/m] 
- 1  

t�l mm 

B 

+ 0.5  + 1 .0  l 
Stauchung [ mm/m J 

� ----
--- - - - - - - --

-- - -

0 �--���-�'---
-
--

-
---------------------

+ 1  

Fig. 2 Pfandertunnel; Dehnungsverlauf E im Fe/s mit der zeitlichen Entwick/ung 
der Dehnung in den Schichten A und B im Messquerschnitt 1 

ger ausgehenden leicht geneigten Bohrlochs ist überraschend, da 

man dort keine Quelldehnungen erwartet hat.  Nach heutigen Er­
kenntnissen ,  d ie autgrund eines i m Sch ritttum vorhandenen umtang­

reichen Beobachtungsmaterials gewonnen werden kónnen,  tritt 

Quellen in praktisch massgebender Weise nu r im Sohlbereich eines 

Hohlraumes aut. Wir kónnen deshalb aus d ieser einzigen Ablesung 

noch keine verbindl ichen Sch lüsse ziehen .  Fest steht aber, dass 

schon e in kleiner D ru ek aut di e U lmen un d e ine dadurch bedingte Zu­

nahme d er Normalkraft i m Sohlgewólbe die Tragtah igkeit des letzte­

ren wesentlich erhóhen würde. 

3. DAS QUELLVERHALTEN DER GESTEINE UNTER LABORBE­
DINGUNGEN. 

Terzagh i  hat erkannt, dass man d ie Ausserungen des Quelldruckes 

im Tunnelbau mit dem Verhalten von Tonproben im Oedometer deu­

ten kan n [5] .  Huder u nd Amberg haben zahlreiche Versuche an Ton­

gesteinen aus dem Belchentunnel  durchgetührt [6] u nd die einachsi­
ge Spannungs-Dehnungsbeziehung nach Fig. 6 getu nden .  Seit d ie­

sen Versuchen wurde d ie Gültigkeit d ieses sog. halblogarithmischen 

.. Quellgesetzes», dessen mathematische Formul ierung aut Grob zu­

rückgeht [4], zumindest tür Tongesteine, experimentell immer wieder 

bestatigt. Wie das rechte Diagramm in Fig. 6 zeigt, erhalt m an tür d i  e 

Spannungs-Deh n ungskurve in halblogarithmischer Darstel lung eine 

Gerade. Für d en lngenieur i n  d er Praxis s ind zu nachst das Quel lmass 

20 
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Fig. 3 Pfandertunnel; Dehnungsverlauf E im Fels mit der zeitlichen Entwicklung 
der Dehnung de r Schicht C i m Messquerschnitt 2 

E0, d .h .  die axial unbehinderte Quelldehnung und der Quelldruck o* 
d .h .  die Spannung,  die bei ganzlicher Behinderung der Quél ldeh­

n ung entsteht, von grossem praktischem lnteresse. Diese beiden 

Werte geben bereits wertvolle H inweise aut das Quel lpotential der 

einzelnen Schichten .  Sie gelten in  den meisten Fallen aber nicht di­

rekt tür das Gebirge, weil jenes bezüglich Quellen in  der Regel sehr 

in homogen ist. Aus dem Diagramm geht noch hervor, dass zur Ent­

stehung eines grossen Quelldruckes nu r e ine geringe Wassermenge 

benótigt wird. Bei d er  Ausbild ung von o* kan n bei nahe nu r von einer 

Benetzung d er Probe gesprochen werden . ln  ei ne r früheren Arbeit [7] 

wurde bereits daraut hingewiesen, dass i m Odometerversuch bei d er 

vollstandigen Behinderung einer Quelldehnung genau so viel Was­

ser autgenommen wird ,  wie d er Zusammendrückung d er Probe u nter 

der Last entspricht. Da im Odometer die Querdehnung verhindert 

wird ,  kennt man den Eintluss dieser Grósse aut den Quellvorgang 

nicht. Das bedeutet anders ausgedrückt, dass ei n experimentell be­

gründetes sog. raumliches Quellgesetz noch n icht bekannt ist. Die 

Gültigkeit der Span nungs-Dehnungsbeziehung nach Fig. 6 wurde 

bislang streng genommen nu r tür Tongesteine bestatigt. Bei Gestei­

nen,  die Ton mineralien und tei nverte ilten Anhydrit enthalten ,  ist man 

zurzeit bezüglich d er Rolle des Anhydrits n oe h aut Hypothesen ange­

wiesen. Der Anhydrit spielt bei m Quellen nach Auffassu ng einiger M i­

neralogen keineswegs e ine so wichtige Rolle, wie m an noch antangs 

der siebziger Jahre vermutet hat. Einzelne Autoren konnten bei La-
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Fig. 4 Tunnel TB (Sonceboz-Bie/), Dehnungsver/auf E im Fels mit der zeitlichen 
Entwicklung de r Dehnung der Schichten A und B 

borversuchen d ie Betei l igung des Anhydrits am Entstehen von He­

bungen bzw. Drücken i n  so/chen Gesteinen nicht nachweisen [8]. Hat 

man früher i m An hyd rit d ie eigentl iche Ursache des starken Quel/ens 

solcher «Mischgesteine» erkannt, so neigt ma n heute z ur Auffassung,  

di e Tonmineralien wie Corrensit, Montmorrilonit un d 1 1 / it seien hierfür 

mitverantwortl ich. Es l iegen sogar Versuchsergebnisse [9] vor, d i  e ei­

ne abnehmende Quel/fãhigkeit mit  zunehmendem Anhydritgehalt er­

geben haben (Fig .  7). Eine Veral lgemeinerung dieser Versuchser­

gebnisse ist nicht o h ne weiteres zulãssig , weil nu r wenige Beobach­

tungen vorliegen un d weil d er Schichtaufbau d er Probekõrper un d in­
sbesondere d ie Art  der Verte i lung des Anhydrits nicht bekannt s ind.  

Angesichts di ese r Sachlage ist  es e in leuchtend an de r in  F ig .  6 darge­

stellten halblogarithmischen Que/1-Dehnungsbeziehung auch für 

den G ipskeuper vorlãufig festzuhalten .  Da zurzeit in  mehreren l nsti-

Quel ldehnung E [mm/m] 
Fig. 5 Belchentunnel; Dehnungsanderungen im Gipskeuper wahrend einer Be­
obachtungszeit von 6 Monaten (18 Jahre nach der Fertigstellung des Tunnels) 
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Fig. 6 Das «Quellgesetz» für Tongesteine im Ódometer­
versuch (Huder!Amberg) 
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Fig. 7 Zeit-Quelldehnungsver/auf von Gipskeuperproben (nach Henke, Kaiser, 
Nagel) 

tu te n Laborversuche am Gipskeuper i m Gange sind, u n  d au eh Gross­

versuche im Untersuchu ngsstollen des Freudensteintunnels (Neu­

baustrecke Mannheim-Stuttgart der DB) gerade angelaufen sind , ist 

di e baldige Klãru ng der Ro/le des An hydrits für das Quellen zu erwar­

ten. 

4. DER QUELLVORGANG IN DER UMGEBUNG EINES TUNNELS 

Unsere Vorstel lungen über den Quel/ mechanismus gehen, wie 

schon oben erwãhnt, auf Terzagh i  [5] zurück, de r die Span nungsãn­

derung i m Fels zufolge d er Schaffu ng des Hohlraumes für das Einset­

zen des Quel/ens verantwortlich macht. Die gegen de n Hoh/raum ge­

richtete Normalspannungskomponente erfãhrt durch den Ausbruch 

e ine n starken Abfa/ 1 ,  di  e am Ausbruchsrand bei m unverkleideten Pro­

f i l  Qanz verschwindet. Da wir aber Quel/erscheinungen nur  im Sohl­

bereich eines Hohlraumes beobachten ,  müssen noch andere Fakto­

ren i m Spiel sein . M an denke h i er in erster Lin ie an d er Wasserwegig­

keit im Gebirge, bzw. an die Faktoren ,  welche die Sickerstrõmung 
beeinflussen . H ier sind wir auf Vermutungen angewiesen, da weder 

systematische Beobachtungen noch theoretische Vorstel lungen vor­

l iegen.  Berechnungsverfahren ,  die nu r den Spannungsãnderungen 

im Gebirge aber nicht den Wasserbewegungen Rechnung tragen, 

sagen deshalb nicht nu r in  d er Sohle,  sondern ru n d u m de n Hohlraum 

Quel/erscheinungen voraus, e in  Umstand, d er mit d en Feldbeobach­

tungen nicht in  Ü bereinstimmung steht. Das dem Hoh/raum zustre­

bende Wasser bevorzugt (gravitationsbedingt) den Sohlbereich und 

/ãsst die oberen Felspart ien, welche du  re h i h re Entspannung j a eben­

fal/s zum Quel/en geeignet wãren ,  unberührt. Diese Überlegungen 

dienen nu r dazu, auf d ie Schwierigkeiten h inzuweisen, mit de nen ei­

ne zutreffende rechnerische Verfolg ung des Quel lvorganges heute 

zu kãmpfen hat. 

Fassen wir u nsere Einsichten über die Auswirkung des Quel /ens im 

Tu nnelbau in  groben Zügen zusammen: 

- Quellvorgãnge finden in  e inem praktisch massgebenden Ausmass 

nu r i m Sohlbereich eines Hohlraumes statt. 

- Die Quel/dehnung n immt mit der Entfernung vom Hoh/raum ab, u m 

in einer Tiefe entsprechend etwa de m Durchmesser des Hohlraumes 

ganz zu verschwinden. 
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- De r Quellprozess entwickelt sich rasch oder stark verzi:igert, abhan­

gig davon wie das Wasser seinen Zugang zum Sohlbereich findet. 

Quel lvorgange ki:in nen mehrere Jahrzehnte nach der Fertigstel lung 

eines Bauwerkes anhalten .  

5.  DIE KENNLINIE DES QUELLFAEHIGEN GEBIRGES 

Zur quantitativen Beschreibung des Zusammenwirkens von Ausbau 

un d Gebirge für di e Verhaltnisse des quel lenden Gebirges wurde von 

Lombardi das Kenn l in ienverfah ren vorgeschlagen [10], [ 1 1 } .  U nter Ge­

birgsken nl in ie verstehen wir in  diesem Zusammenhang die Bezie­

hung zwischen Sohlhebung Ua und Ausbauwiderstand Pa (Fig. 8). 

De r Ausbauwiderstand ist d er Druck, de r vom Aus ba u auf das Gebir­

ge wirkt. Seine Reaktion ist der Quelldruck, d . h .  der Druck, der vom 
Gebirge auf d en Aus b au z. B. au f das Sohlgewi:ilbe wirksam ist. 

Zur Berechnung der Sohlhebung Ua hat Grob [4} ein vereinfachtes 

Verfahren vorgeschlagen, welches für das Gebirge das in Fig. 6 ange­

gebene Quellgesetz heranzieht. Die Berechnung geht von einem an­

genommenen primaren Spann ungszustand aus, um u nter der An­
nahme elastischer Materialeigenschaften den ausbruchbedingten 

sekundãren Spannungszustand zu erm itte ln .  Die Ãnderung der Ra­

dialspannung lãsst entsprechend dem Quellgesetz d ie Quelldeh­

nung zu, die dann aufsummiert die Sohlhebung Ua ergibt. «Das gan­

ze ist eine Art negative Setzu ngsberechn ung» [4} . Andere Autoren 

[12], [13} haben Ansãtze vorgeschlagen, die dem dreidimensionalen 

Spannungszustand Rechnung zu tragen versuchen. Danach soll die 

erste lnvariante des Span nungstensors für die q uel lbedingte Volu­

menvermehrung verantwort l ich sei n .  Die Problematik solcher Quel l­

berechnungen besteht dar in ,  dass sie n icht nur in der Tunnelsohle, 

sondern rund um de n Hoh lrau m ei n Quellen bzw. Que l ldruck voraus­

sagen , was jedoch der Erfahrung widerspricht. Die Ergebnisse sol­

cher Berechnungen hãngen auch in sehr hohem Masse vom ange­

nommenen Primãrspannu ngszustand ab, insbesondere vom Verhãlt­

nis der horizontalen zur vertikalen Normalspann ungskomponente. 

Zur Zeit kan n man aber in ei n em q uellfãhigen Gebirge weder de n pri­

mãren noch den seku ndãren Spannungszustand messtechn isch er­
mitte ln .  
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Fig. B Die Kennlinie für das -quellfahige Gebirge 
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Fig. 9 Die zwei fundamentalen Annahmen zur Bestim­
mung der Gebirskennlinie: Die Dehnungsverteilung in 
der Sohle un d das Quellgesetz für das Gebirge 
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l m folgenden wird e in einfaches Verfahren z ur Best immung d er Kenn­

l i nie vorgesch lagen ,  welches auf die Einbeziehung des primãren 

Span nungszustandes in die Berechnungen verzichtet. Wir ki:innen 

ihn und somit auch die Ermittlung des seku ndãren Spannungszu­

standes umgehen , indem wir die Kenntnis des Verlaufes der Quell­

dehnung E(z) als bekannt voraussetzen (Fig. 9). In  ei ne m homogenen 
Gebirge weist d ie Quel ldehnung ihren gri:issten Wert Ca am Aus­

bruchsrand au f un d si e verschwindet praktisch in  einem Abstand von 

einem Hohlraumdurchmesser D. Neben dieser fundamentalen An­

nahme über den Deh nungsverlauf c1z) benützen wir noch eine zwei­

te, nãmlich das Ouel lgesetz für das Gebirge nach Fig. 6 - wie dies j a 

auch andere Autoren tun [4}, [12), [13}. Bei der Ermitt lung der Kenn­

werte a und b (Fig. 9) für das Gebirge m üssen nicht nu r ei nzelne La­

borversuche, sondern d ie ganze Stratigraphie unter der Tunnelsohle 

berücksichtigt werden. Wenn einzelne Ergebnisse aus Ódometerver­

suchen an Prüfki:irpern mit kleinen Abmessungen vorl iegen, so muss 

man die Parameter a und b unter Berücksichtigung der Sandwich­

struktur des Felsens ermitte ln .  Zu diesem Zweck kan n m an sich e ine 

Reihe von in Serie geschalteten Federn vorstel len,  deren Federge­

setz entsprechend Fig. 6 halblogarithmisch ist. Kennt man die 

Schichtstãrken un d d ie Quelleigenschaften d er einzelnen Schichten , 

so lassen sich die für d en Massstab des Gebirges geltenden stellver­

tretenden Quellparameter a un d b abschãtzen. M an sollte auf alle Fal­

le nicht den Fehler machen , die ungünstigsten Laborwerte für das 

ganze Gebirge gelten zu lassen. 

Unter d en in Fig. 9 genannten Annahmen ergibt sich di e Sohlhebung 

Ua für das in Bezug auf Quellen homogen angenommene Gebirge 

aus der lntegration von E(z) mit de r Randbedingung E101 = Ea und 
E(D)=o. M an erhãlt d ie al lgemeine Form 

(1) 

wobei k e ine Art Formfaktor für den Verlauf der Dehnungskurve E(z) 
darste llt . In Fig. 10 sind drei Beispiele für denkbare Quelldehnungs­

vertei lu ngen dargestellt. lm Extremfal l  einer konstanten Quelldeh­

nung b is zur Tiefe D erhãlt man k = 1, bei linear nach u nten abneh­

mendem Verlauf k= 112 und bei einer parabelfi:irmigen Vertei lu ng­

funktion k = Y,. 
Die Ken nl in ie erhãlt m an, indem das Quellgesetz für d ie Randschicht 

(z =o) formuliert wird ,  wo die Vertikalspannung gerade O = Pa betrãgt, 
d . h . ,  

E a  =a-b log Pa· (2) 

Setzt man E a in  d ie Formel (1 ) ei n, so ergibt sich der Ausdruck 

Ua =kD (a-b log p8). (3) 

Er sagt aus, dass die Ouel lhebung direkt proportional z ur Spannwei­

te D des Hohl rau mes und zum Koeffizienten k ist, und dass sie l inear 

mit dem Logarithmus des Ausbauwiderstandes (log Pa) abnimmt. 

Fassen wir die Produkte 

A = kDa und B=kDb (4) 

zusammen, so ergibt sich di e Kenn lin ie des q uellfãhigen Gebirges in 

der allgemeinen Form: 

Ua =A-B log Pa· (5) 

Die so ermittelte Kennl in ie weist somit grundsãtzl ich den gleichen 

Verlauf wie das «Ouel lgesetz, i m Ódometer au f. De m Quel lmass ent­

spricht die u nbehinderte Sohlhebung U80 und dem Quelld ruck der 

Hi:ichstwert des Ausbauwiderstandes. Die Kennlinie stellt Zustãnde 

des Gleichgewichtes d ar, d i  e nach einer genügend langen Zeitperio­

de bestehen. Diese logarith mische Abhangigkeit, di  e in  Fig. 11  veran­

schaulicht wird ,  hat zwei praktisch interessante Folgerungen . Zum ei­

nen bewirkt schon e in  verhãltnismãssig geringer Betrag an zugelas­

sener Sohlhebung ( + LU8) e ine verhãltnismãssig g rosse Abnahme 

des Quelldruckes (-Lp8) und umgekehrt verringert schon ein ver­

hãltnismassig geringer Ausbauwiderstand (+ L p.) die Soh lhebung 

um einen verhãltnismãssig grossen Wert (-LU.). Wir haben uns 

hier, entsprechend den versch iedenen Problemstel lu ngen, bewusst 

auf den Quelldruck bzw. auf den Ausbauwiderstand bezogen, weil 

diese Bezeichnungen den verschiedenen Betrachtungsweisen bes­

ser gerecht werden. O b sich das q uel lfãhige Gebirge i m Sohlbereich 

eines Hohlraumes nach d er in F i g .  11  dargestellten Kennl in ie verhãlt, 
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Fig. 10 Der Formfaktor k und die Sohlhebung U 8 tür ver­
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Fig. 11 Die Eigenschaften derGebirgskennlinie im Bereiche geringer Soh/hebung 
(+ t; u a) un d bei kleinem Ausbauwiderstand ( + L,pa) 
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Fig. 12 Die Auswirkung einer geringen Auf/ast aut die Entwick/ung der Soh/he­
bung im Mergel 

muss durch  Feldversuche bzw. Feldmessungen bestatigt werden. 

Einzelne Beobachtungen, welche die Auswirkung eines verhaltnis­

massig geringen Ausbauwiderstandes auf die Quellhebung i m Sin ne 

von Fig. 11  bestatigen , l iegen bereits vor. 

l m oben erwah nten Tun nel T 8  (Biei -Sonceboz) [7] wurden die Hebun­

gen d er So h le ru n d 1 80 Tage lan g beobachtet u nd d er in  Fig. 12 darge­
ste llte zeitliche Verlauf de r Sohlhebung gefunden .  In  de r Folge wurde 

eine Aufsch üttung von Ausbruchsmaterial angeordnet, deren Auflast 

ru n d 60 kN/m2 betrug. Wahrend ru n d 85 Tagen wurde praktisch ke ine 

Sohl hebung mehr beobachtet. Sie kam erst wieder in  Gang, nach­

dem die Auflast entfernt wurde. Obwohl nu r rund d re i Monate z ur Be­

obachtung zur Verfügung standen darf man den Schluss ziehen,  

dass bereits ein geringer «Ausbauwiderstand» Pa e ine sehr  grosse 

Wirkung auf den Quel lvorgang i m Mergel auszuüben vermag. 

Das zweite Beispiel haben wir dem Schrifttum entnommen [14]. Der 

Wagenburgtunnel  in  Stuttgart du rchõrtert stark quel lfahige Schich­

ten des Gipskeupers. Für das Quellen werden fein verteilter Anhydrit 

und Corrensit verantwortlich gemacht. In  einem Querschlag zu ei­

nem Pilotstol len (Fig. 13) wurde die Sohle systematisch bewassert, 

wobei eine Strecke mit unbehinderter Soh lhebung u nd eine solche 

mit Verankerung wahrend rund 51/2 Jahren beobachtet wurden. Es 

handelte sich um 8 Stück 600 kN Daueranker mit einer Haftstrecke 

von 5.0 m u nd 10.0 m Freispiellange. Der in Fig. 13 angegebene Ver­

lauf der beiden Sohlhebu ngsku rven lasst den g rossen Einfluss einer 

Belastung von rund 500 kN/m2 durch d ie Anker kiar erkennen . 

Die extrem hohe Quellfahigkeit des Gebirges kommt durch die unbe­

hinderte Soh lhebung von ru n d 0.6 m für e ine Spannweite des Stollens 

von nur 3.0 m zum Ausdruck. Die Krafte in  den Ankern ergaben sich 

als Folge der Soh lhebung, d ie ei nen Betrag von rund 30 mm nicht 

überschritten haben .  Die Anker haben nach 51/2 Jahren infolge von 

Korrosionserscheinu ngen und n icht durch Überbeanspruchung ver­

sagt. 
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Fig. 13 Die Auswirkung eines Ausbauwiderstandes P a infolge Ankerung im Gips­
keuper bei künstlicher Bew!isserung. (Henke, Kaiser, Beiche) 

6. KONSTRUKTIVE MASSNAHMEN 

U m den u nerwünschten Âusserungen des q uel lenden Gebirges zu 

begegnen,  kõnnen die in  Fig. 14 angedeuteten Massnahmen ergrif­

fen werden [7]. Die Anordnung eines widerstandsfahigen Sohlgewõl­

bes sowie eine Systemankerung zielen auf die Unterdrückung der 
Sohlhebung h in ,  wobei als Reaktion erhebliche Quelldrücke auftre­

ten kõnnen. Wir ke n nen nu r e in Beispiel für e ine Systemankerung i m 

grossen Massstab, namlich der bereits erwahnte Pfandertunnel bei 

Bregenz. Die Anordnung eines freien Raumes unter der Fahrbah n­

platte eines Strassentu nnels zielt auf das Ausweichen des Quell­
druckes [1 1 ] .  Die Losu n g m it ei ne r Knautschzone stellt e ine Kombina­

tian der erwahnten Extremfalle dar, indem die Sohlhebung und die 

Entwicklung des Quelldruckes in  einem beschrankten u nd kontrol­

l ierten Masse zugelassen werden . 

SOHLGEWOLBE SYSTEMANKERUNG FREIER RAUM KNAUTSCHZONE 

Fig. 14 Konstruktive Massnahmen im quellf!ihigen Gebirge 
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Di e konstru ktive Ausbild ung bzw. di e Bemessung d er einzelnen Trag­
elemente des Ausbaues ertolgt basierend aut zwei Kriterien (Fig. 15) .  
Zum einem muss eine genügende Tragreserve, d .h .  e i  ne  h inreichen­
de Sicherheit gegen Bruch vorhanden sein .  Zum andern sollten die 
Vertormungen, i nsbesondere die Hebung der Sohle in  zu lassigen 
Grenzen bleiben. Es gibt Fal le, wo das zweite Kriterium ausschlagge­
bend sein kann ,  beispielsweise bei Tu n neln tür Hochgeschwindig­
keitszüge. Dort sind der Welligkeit der Geleise sowie ihrer Verwin­
dung ausserst enge Grenzen gesetzt. Das blockweise Anheben des 
Tu nnelprotils bzw. seiner Verdrehung kann in  d iesem Fal le grossere 
Probleme verursachen als d ie Autnahme grosser Quelldrücke. 
Die Besonderheiten der e inzelnen baul ichen Massnahmen und das 
Zusammenwirken des Ausbaues m it dem Gebirge lasst sich über­
sichtlich mit dem Kennl in ienvertahren [ 1 1 ]  veranschaulichen. In  Fig.  
16  ist wiederum die oben abgeleitete «halblogarithmische» Kenn lin ie 
dargestel lt .  Betrachten wir zunachst d en Fali eines Sohlgewi:ilbes. ln­
tolge seiner hohen Steitigkeit ist die mi:igliche Sohlhebung sehr be­
sch rankt. Demzutolge stel lt si eh e in Quelldruck e in ,  d er si  eh weit vom 
Urspru ng des Koordinatensystems und mehr in der Nahe des Ex­
tremwertes Pa * betindet. Dies ist i nsbesondere dan n der Fal i ,  wenn 
nicht eine Quel lhebung noch vor dem Einziehen des Sohlgewi:ilbes 
(Trockenes Gebirge m it spaterem Wasserzutritt) in  Rechnung gestellt 
werden kann .  Das andere Extrem stellt die ottene Sohle dar. Das Ein­
schalten einer Knautschzone zwischen Sohlgewõlbe u n  d Gebirge er­
gibt entsprechend den Vertormungseigenschatten d ieses Konstruk­
tionselements das Wertepaar Pa u nd U8. Welche Li:isung bei einem 
konkreten Tunnelbauvorhaben zur Anwendung gelangen soll ,  hangt 
in  erster Linie von den Quellparametern des Gebirges u nd den Be­
messu ngskriterien (Fig. 1 5) ab. Bei kleineren Extremwerten Pa *, wel­
che m it Gewi:ilbestarken von 0.4 bis 0.5 m und mit massiger Beweh­
rung autgenommen werden kõnnen,  scheint e in  Sohlgewi:ilbe die ein­
tachste und wirtschaftl ichste Losu n g darzustel len.  Di e Li:isung m it ot­
tener Sohle kommt nur  dort in Frage, wo die maximale Sohlhebung 
se h r beschrankt bleibt. Hier tehlt de r statisch günstige Ringschluss 
d er Verkleidung, sodass bei grosser Sohlhebung e in Hereinschieben 
der Gewi:ilbewiderlager (als i h re Begleiterscheinu ng) nicht ausge­
schlossen werden kan n. l m allgemeinen dürfte das Bauvertahren mit 
nachgiebiger Sohlstützung,  d .h .  das Anordnen einer Knautschzone, 
die problemgerechte Li:isung tür den Tu nnelbau i m quelltahigen Ge­
birge darstel len . Wir wollen uns deshalb austührlicher mit d iesem 
Bauprinzip betassen .  

BRUCH 

VERFORMUNG 

Fig. 15 Bemessungskriterien im quellfahigen Gebirge 

6.1 Knautschzone zwischen Sohlgewõlbe und Gebirge 

Schon aus den Austührungen Terzagh i 's [5] geht d ie zwingende Ge­
setzmassigkeit einer mit zunehmender Quellvertormung einherge­
hende Reduktion des Quel ldruckes aut de n Ausbau hervor. Der Ge­
danke eines nachgiebigen Ausbaues z. B. «durch das Ei nschalten ei­
ner zusammendrückbaren Schicht zwischen Verkleidung und Fels» 
wurde bereits von Grob [4] geaussert, d oe h di e erste konstruktive Ver­
wirklichung geht aut Lombardi zurück [10].  Er hat 1974 beim Buch-
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bergtu nnel eine 40 m m  starke Styropor-Schaumplatte unter dem 
Sohlgewi:ilbe angeordnet und anhand der Kenn l in ie des Gebirgs u nd 
jener der Schaumplatten die Vortei le des Konzepts dargelegt. Eine 
weitere Anwendung betrat die Auskleid ung einer Kaverne d er CERN 
Proton - Antiproton Anlage. Kovari und Amstad [3] haben 1978 beim 
Tu nnel T8 eine Knautschzone mit Leichtbetonrippen verwirklicht, de­
ren Hi:ihe bis zu 300 mm betrug. Die Rippen quadratischen Quer­
schnitts wurden im Abstand von 2.00 m eingebaut. Die zwischen ih­
nen verlegten Schaumstoffplatten d ienten ledigl ich als Konterscha­
lung tür das Betonieren des Sohlgewolbes. Die Rippen ,  a/s eigentli­
ches Konstruktionselement, hatten zwei Autgaben zu ertül len . Sie 
dienen zum ei nen al s Fundament tür das Sohlgewi:ilbe se/bst i m Fal i  e 
eines ausbleibenden Quel lvorgangs. Der Zuschlagstott aus Blahton 
(Leca) ist resistent gegen chemische Einwirkungen ,  sodass sein Ver­
rotten ausgesch lossen werden kann .  Die zweite Autgabe bestand 
dari n, Sohlhebungen des Gebirges in  ei n em vorausbestimmten Mas­
se zuzulassen, ohne jedoch das Sohlgewi:ilbe über ei nen ebentalls 
vorausbestim mten Grenzwert zu belasten .  Es wurden verschiedene 
Korng ri:issen und Zementdosieru ngen ausprobiert und sch l iesslich 
eine Mischung getunden, welche die in Fig. 17 dargestellten 
Belastungs-Stauchungsdiagramme ergab. Man erkennt aus dieser 
Figur, dass die gri:isste Belastung des Gewi:ilbes gleich z u Beg inn d er 
Quellhebung zu erwarten ist, da die Hi:ichstfestigkeit des Leichtbe­
tonmaterials wesentlich gri:isser ist als sei ne Restfestigkeit. Die letz­
tere ist bedingt durch d ie innere Reibung des durch Risse ge­
schwachten Materials, das neben e in er Normalspan nung auch durch 
Schubspannungen beansprucht ist, die aut den Autlagetlachen auf­
treten .  Es erhebt sich die Frage, warum die Rippen aus zusammen­
stauchbarem Leichtbeton und nicht aus norma/em Beton hergestel lt 
wurden, da ja das Gebirge zwischen den Rippen ohnehin d ie Mõg­
l ichkeit hat, in den durch die Schaumstottplatten ausgetüllten Zwi­
schenraum einzudringen. Dazu muss m an an merken ,  dass der Mer­
geltels sehr test war, sodass Rippen aus norma/em Beton die Quell­
hebung i m wesentl ichen verhindert hatten un  d d er Quelldruck anstel­
le einer Flachenbelastung in Form von Linien lasten in  tast unverm in­
derter Grõsse autgetreten ware. 

Der Tun nel T8 stellt einen Sondertall dar, weil sein Bauprogramm 
/angdauernde Feld messungen zu/ iess, welche a/s Grund/age d er Be­
messung des Ausbaues dienten. Aut de r an dere n Seite /agen hier nu r 
sehr sparliche Ergebnisse aus Laboruntersuchungen vor. Die Be­
messung d er Rippen beruhte aut einer Abschatzung d er Sohlhebung 
bei offener Sohle. Man erhielt den Betrag von ru nd 200 m m .  Hieraut 
wurde die Rippenhi:ihe entsprechend ihrem Stauchvermi:igen nach 
Fig. 17 gewahlt und das Sohlgewi:ilbe ebentalls der Stauchkurve und 
dem Rippenabstand entsprechend aut 100 kN/m' bemessen. Man 
sieht leicht e in ,  dass hierdurch e ine zusatzliche Sicherheit erzielt wur­
de, welche alltall ige Unsicherheiten in der Abschatzung d er unbehin­
derten Sohlhebung zu kompensieren vermochte. Bei einer maxima­
/en Überlagerung von 170 m und den vorliegenden Erkenntnissen 
über das Quellpotential des Gebirges wãre ein Ausbau ohne die 
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Fig. 17 Spannungs-Dehnungsdiagramm der Leichtbetonrippe für den Tun ne/ TB 

nachgiebige Rippenkonstruktion nicht nur unwirtschaft l ich,  sondern 
wegen der Grosse des zu berücksichtigenden Quelldruckes kaum 
ausführbar gewesen .  Die Langzeitbeobachtungen in  zwei Messq uer­
schnitten deuten al lerd ings darauf h i n ,  dass de r Quel lvorgang i m Ge­
birge langsamer ablii.uft al s m an aufgrund de r Hebungen an de r frei­
en Tunnelsohle hii.tte erwarten kon nen.  

Als zweites Beispiel für die Anordnung ei n er Knautschzone zwischen 
Sohlgewolbe un d Gebirge sei de r Freudensteintu nnel de r Deutschen 
Bundesbahn angeführt. Dieser 6.8 k m lange Tun nel bi ldet ei nen Be­
standteil der Neubaustrecke Mannheim - Stuttgart (15]. Der Tun nel 
durchfahrt auf einer Lange von 2.3 km von Ost nach West zunachst 
de n wechselnd wasserführenden un d u nterschiedlich stark entfestig­
ten ausgelaugten G ipskeuper. Anschliessend folgt der standfeste, 
nahezu u ngeklüftete und staubtrockene unausgelaugte Gipskeuper, 
der Serien von anhydritführenden und stark q uel lfah igen Tonsteinen 
enthii.lt. Der ausgelaugte und der u nausgelaugte G ipskeuper sind 
du re h de n sogenannten G ipsspiegel voneinander getrennt.  An d ieser 
Grenze spielen s ich die aktiven Auslaugungsvorgange in geologi­
schen Zeitraumen ab. Da der Gipsspiegel einen langgezogenen, 
schleifenden Schnitt m it d em Tu nnelrohr bildet, befi ndet sich d ie Tu n­
nelsohle in  einem lii.ngeren Bereich im stark quel lfahigen Fels, wii.h­
rend de r Tunnelfirst in das ausgelaugte, oft lockergesteinsartige Ma­
terial zu liegen kommt.  Der Bergwasserspiegel steht hier rund 60 m 
hoch über dem Tu n ne l .  lm folgenden soll nur  das rund 4.1 km lange 
Tei l los Wesf (6a) betrachtet werden, das den nicht ausgelaugten 
Gipskeuper durchortert. Aus dem oben gesagten geht bereits eine 
Besonderheit dieses Tu nnels hervor. Konnte der Wasserzutritt vom 
ausgelaugten zum n icht ausgelaugten Tunnelbereich wii.hrend der 
ganzen Betriebzeit von ru n d 100 Jahren m ii ausreichender Sicherheit 
verhindert werden , so würde d ie Quellfahigkeit des Gebirges über­
haupt kei ne Proble m a  bieten .  Doch das Durchsickern des Wassers 
entlang des Tunnelroh res vom nassen in de n trockenen Bereich kan n 
trotz noch so ausgeklügelter Abdichtungsmassnahmen noch vollig 
ausgeschlossen werden .  Dies bewog das Projektierungsbüro von 
Anbegi n n ,  das statisch günstige Kreisprofil für den quel lfahigen Ge­
birgsbereich anzuord nen.  Es zeigte sich wahrend den Projektierung­
sarbeiten ,  dass aufg rund der laufenden Laborversuche das ur­
sprüngl iche Quellpotential des Gebirges als zu optimistisch einge­
schatzt wurde. Die Gewolbestii.rke u nd die Bewehrung musste lau­
fend de n grosseren Quel ldruckwerten angepasst werden. So gelang­
te man zu einem Ausbau m it einer Gewolbestarke von 1 .70 m in der 
So h le un d 1 .0 m i m Tu n nelscheite l .  Doch angesichts von Laborwerten 
mit einem Quellm ass von 30% u nd Quelldruck von über 6 N/mm' 
konnte selbst das stark ausgebi ldete Kreisprofil nicht al s tragfii.hig ge-

nug betrachtet werden.  Eine noch grossere Sorge bereiteten d ie zu 
erwarteten Hebungen des Tunnelrohres, welche die Brauchbarkeit 
des Tragwerkes selbst dan n in  Frage stellte, wenn das Gewolbe de m 
grossen Quelldruck standhalten würde. Ei ne Alternativa bot der von 
de n Verfassern ausgearbeitete Vorschlag m it dem Einschalten einer 
Knautschzone zwischen Sohlgewolbe und Gebirge. Damit konnte 
n icht nu r der max. zu erwartende Quelldruck und damit auch die He­
bungsbetrage für das Tunnelrohr wesentlich beschrankt werden ,  
sondern m a n  konnte statt des Kreisprofils e i n  abgeflachtes Sohlge­
wolbe wahlen ,  das ausfü hrungstechnisch gegenüber dem letzteren 
grosse Vorteile bietet. Das neue Projekt wurde in der Folge zur Aus­
sch reibungsreife gebracht. (Dezernat der DB, l ngenieurbüro Bung,  
Prüfingenieur Dr. Kirschke). D ie Vergabe der Arbeiten erfolgte im No­
vember 1986. 

MIT - Knautschzone - OHNE 
172 m2 Ausbruch 207 m2 (+20 %) 
38 m3/m lnnenschale 58 m3/m (+50 %) 

20 % 
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Fig. 18 Freudensteintunnel; Querschnittsgestaltung mit 
un d ohne nachgiebiger Sohlstützung 

Di e Bemessung un d di e konstruktive Gestaltung des Ausbaues beru­
hen auf folgenden Annah men: 

a) Das Gebirge ist im Sohlbereich homogen und folgt dem Quellge­
setz nach Fig. 6. Seine Quellparameter sind: E0 = 20% (Quell mass) 
und o* = 6 N/m m' (Quelldruck). 

b) Der Formfaktor k für die Dehnungsverte i lung im Fels (Fig .10) be­
tragt Y3 (parabelformig). 

e) Die Steifigkeit des Felsens betragt EF = 4'000 N/m m' .  

d) D ie  Knautschzone sollte einerseits ei'ne tragfahige U nterlage für 
de n frischen Beton des Sohlgewolbes bi lden un d andererseits unter 
der Wirkung des Quelld ruckes 30% kompri mierbar sein ,  wobei der 
Quelld ruck den Wert von 0.5 N/m m' n icht überschreiten darf. 

e) Für das Tu nnelgewólbe wurde B 35 für den Beton und BS1 500 für 
die Bewehrung gewahlt. 

Die Berechnungen unter diesen Annahmen führten auf das Profil in  
Fig. 18. Ein Vergleich mit dem u rsprüngl ichen Kreisprofil ohne 
Knautschzone zeigt bemerkenswerte Unterschiede in den Abmes­
sungen bzw. in  d en Kubaturen des Ausbruches un d des Gewólbebe­
tons. Die Leichtbetonschultern dienen als zusatzliche Stützung des 
Gewólbes. lm Falle g rosser Quelldrücke sind auch sie zusammen­
stauchbar, sodass die Krafte, welche dort auf das Gewólbe übertra­
gen werden, ebenfalls begrenzt sind. 

Auf Veran lassung d er Bauherrschaft wurde bei m Westportal ei n Un­
tersuchungsbereich für di e Durchführung ei ne r Re ihe von Feldversu­
chen eingerichtet, d ie auf al le noch offenen Fragen in Bezug auf das 
Quellen des G ipskeupers Antwort g e ben sollten.  Es werde.n dort au eh 
spezifische, auf die Problema des Verfahrens m it nachgiebiger Sohl­
stützung ausgerichtete technologische Untersuchungen durchge­
führt. 
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SCHLUSSFOLGERUNGEN 

1 .  Der Quellvorgang im Gebirge kann m ittels lücken loser Dehnungs­
messung entlang von ausgewãhlten Bohrlochern genau verfolgt wer­
den . Dieser Verlauf gibt Auskunft über die in-silu Quellfãhigkeit der 
einzelnen Schichten ,  über das Ausklingen d er Quelldehnung mit de r 
Entfernung von Hohlraum und schl iesslich auch über die zeitliche 
Entwicklung des Quellens. 

2 .  Aufgrund zweier überprüfbarer u n  d e infacher Annahmen lãsst si eh 
eine Gebirgskennl in ie für das uhomogen, quel lende Gebirge ermit­
tel n .  Di e Berechnung beruht au f einem uQuellgesetz,, das für das an­
hyd rithaltige Gebirge wie für die Tongesteine e i ne Gerade i m halblo­
garithmischen Massstab darste llt . Die zweite Annahme betrifft die 
Verte i lung der Quelldehnung i m Sohlbereich eines Hohlraumes. Die 
N atu r der Vereinfachungen d ieser Kenn l in ienbestim mung ist unmit­
telbar e insehbar, wobei i h re Begründung du re h d irekte Beobachtun­
gen g ru ndsãtzlich m oglich ist. Der primãre und der seku ndãre Span­
nungszustand i m Gebirge treten somit nicht in  Erscheinung,  weil i h re 
Auswirkung durch die angenommene Dehnu ngsvertei lung ind irekt 
mitberücksichtigt wird .  

3 .  Überschreitet das Quellpotential des Gebirgs gewisse Grenzen, so 
scheint das Einschalten einer Knautschzone zwischen Tunnelgewol­
be u nd Gebirge die sicherste u nd wirtschaftl ichste Losung zu sein .  
Dort, w o  Sohlhebungen durch d i e  N utzung des Hohlrau mes (z. B. i m  
Verkehrstu nnelbau) beschrãnkt werden müssen ,  wird die Knautsch­
zone zwischen Sohlgewolbe u nd Tun nelsohle angeordnet. lm stark 
quel lfãhigen Gebirge, wie z .B.  i m G ipskeuper, dürfte die kontrol l ierte 
Zulassung von Sohlhebung durch d ie Knautschzone bei gleichzeiti­
gem Auftreten von Ausbauwiderstand die einzig sichere konstruktive 
Losu n g darstel len,  welche d i e Gebrauchsfãhigkeit des Tragwerks au f 
lange Zeitrãume gewãhrle istet. 
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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 m it ganz bestimmten Risi­
ken verbunden sein kan n. Die Art solcher Risiken un  d i h re moglichen 
Auswirkungen sind beim Bohrvortrieb anders als beim Sprengvor­
trieb. 

Für d en Fali des Bohrvortriebs g ibt die Empfehlung SIA 1 98/1 (Ausga­
be 1985) in ih rem Anhang 3 e i ne Aufzii.hlung de r hauptsii.ch lichen Ri­
siken .  In  dieser Liste fehlt al lerdings der Fali von Wasserandrang aus 
d em Gebirge; di ese m Fali ist j a das Kapitel 6 de r Emptehlung gewid­
met. 

Die Emptehlung SIA 1 98/1 spricht aber auch von vorbeugenden 
Massnahmen, nii.mlich von Vorausbohrungen, die vom Vortrieb aus 
vorgenommen werden kon nen. Es gibt Gebirgsverhii.ltnisse, in  de nen 
solches Vorbohren dringend angezeigt ist, um sich vor ernsthaften 
Rückschlii.gen in der Vortriebsarbeit moglichst zu schützen .  

D ie  Vorausbohrungen konnen rechtzeitig informieren zum Beispiel 
- über Zonen mit bohrtechnisch schwierigeren Felsverhii.ltn issen , 
- über ottene Klüfte oder Hohlrii.ume, seien sie leer oder mit Bruch-

material getüllt, 
- über Gasvorkommen,  
- über Wasserand rang.  

Die Emptehlung SIA 198/1 enthii.lt i m  Abschnitt über die Ausschrei­
bungsunterlagen die Ziff.2 . 13, di e wie tolgt lautet: 
Systematische Vorausbohrungen :  
Die beschrii.nkten Rau mverhii.ltnisse im Bereich der  Vortriebsma­
schine erschweren Vorausbohrungen. Stellt der Bauherr bezüglich 
Vorausbohrungen besti m mte Antorderungen, so sind diese in  den 
Ausschreibungsu nterlagen anzugeben .  

l m Abschnitt über j ene  Angaben, d i  e vor einer Arbeitsvergebung vor­
liegen sollten ,  sagt Zitt. 2.35 der Empteh lung SIA 198/1 tolgendes: 

- Über Vorausbohru ngen in  Ausnahmetallen: 
Es sollen Angaben vorliegen über die Moglichkeit, dem Vortrieb 

vorausgehend Bohrlocher zu bohren tür Sondierungen, lnjektio­
nen, Drainagen usw. Es sind anzugeben: 
- Bohrloch-Durch messer 
- mogliche Lage der Ansatzpunkte 
- mogliche Winkel zur Tu nnelachse 
- Bohrlochlii.nge 
- Mogl ichkeit von Kernentnahmen.  

- Über systematische Vorausbohrungen: 
Es ist zusatzl ich anzugeben ,  mit wievielen Bohrhámmern gleich­
zeitig gearbeitetwerden kan n un d welche Bohrleistung p ro Schicht 
erreicht wird . 

Nachstehend wird kurz ein durchgeführter Bohrvortrieb beschrie­
ben, bei welchem das Vorausbohren zum Vorauserkennen von Was­
serandrang wii.hrend d er ganzen Vortriebsdauer e ine schwergewich­
tige Ro l le gespielt hat. De r Stol len, u m welchen es si eh handelt, ist e in 
Teilstück des Abwasser-Stollens, d en e in Abwasserverband d er Stadt 
Oslo und einiger Aussengemeinden gebaut hat. 

Das betrachtete Teilstück ist 14.2 km lan g. De r Bohrdurchmesser be­
trug 3.5 m, di e Überdeckung des Stollens i m Mittel 35 m. Das Gelii.nde 
über de m Stol len ist sozusagen aut die ganze Stol lenlii.nge mehr oder 
weniger dicht überbaut. 

De r Stollen blieb bis aut wenige kurze Tei lstrecken u nverkleidet. Das 
Grundgestein, in welchem der Stollen liegt, besteht aus sehr alten 
und standtesten Kalken aus dem Kambrium-Silur. Auffallend ist ihr 
hohes Raumgewicht bis h inaut zu 2.79 kg/1. Dieses Grundgestein ist 
von Eruptivgangen du rchsetzt. Di e Ganggesteine sin d hauptsachl ich 
Dia b as u n  d Syenit .  Wegen des Eindringens di ese r Gesteine sin d di e 
Kal ke zerrissen und generell wasserdurchlássig geworden. 

Das Gelánde über d em Stollen besteht bis aut e ine gewisse Tiete aus 
stark tonhaltigem Lockermaterial ,  in  welchem sich ei n G rundwasser­
spiegel betindet. Vom gesamten Gebiet ist bekannt, dass eine Sen­
kung des Grundwasserspiegels zu g rossen Setzungen tührt 

NEXT SECTION OF EXCAVAT ION 

4 m  

20 metres 

20 m 

P I LOTHOLES TO TEST PERMEABILI TY OF TlfE ROCK 

To TEST PERMEAB!LlH Qf THE ROCK 
P l LOTHOLES 

SEI�ER TUNNEL ALONG THE OSLOFJORO, NORWAY 1 978 - 1 93 1  EXCAVATION 

PREV l O  US SECTION OF EXCAVATION 

<'0 metres 

3 m  

TUNNEL BORING 1-\ACHI NE 

27 



Der Stol len war also in wasserführendem Gestein zu erste l len ,  und 
zwar derart, dass d er Stol len für das G ru ndwasser nicht als Drainage 
wirkte. Nennenswerte Wassereintritte in  d en Stol len durften nicht vor­
kommen. Die Summe aller Wassereintritte musste extrem gering 
bleiben. Das war die Besonderheit der Aufgabe. 

Dementsprechend hielt d er  Vertrag zwischen d em Bauherrn u nd d er 
Unternehmung fest, dass kein e i nziger Meter Bohrvortrieb gemacht 
werden dürfe, ohne vorgãngig mit 4 Vorausbohrungen die Wasser­
durchlãssigkeit des Gebirges erku ndet zu habe n .  Wasserabpress­
versuche dienten d er Beurte i lung d er Durchlãssigkeit. Zeigte sich di e 
Durchlãssigkeit hôher als für zulãssig gehalten, so wurden Vorausin­
jektionen vorgenommen ,  denen dan n wieder Abpressversuche folg­
ten .  In  solchen Fãllen waren zusãtzl ich zu den ersten 4 Vorausboh­
rungen weitere Vorausbohrungen erforderl ich. 

Fig. 1 zeigt in  Lãngsschnitt das vertragliche Grundobligatori um der 4 
Vorausbohrungen . Jede Bohrung war 27 m lang u nd reichte 24 m vor 
die Stollenbrust. N u  r dan n, wenn sich die Durchlãssigkeit dieser vor­
ausliegenden Strecke als genügend gering erwies, durfte der nãch­
ste Abschnitt von 20 m Bohrvortrieb ausgeführt werden. 

De r Ansatzpunkt d er Bohrungen lag 3 m rückwãrtig d er Stollenbrust, 
also nicht vor dem Bohrkopf. Dem Nachte i l ,  dass dadurch jede Boh­
rung um gewissermassen u nproduktive 3 m verlãngert wurde, stan­
den Vortei le gegen über, welche diese Lôsu ng bietet. Die Bohrlôcher 
sind bei den Abpressversuchen und beim lnjizieren einfacher und 
sch nel ler anzuschliessen, d ie Überwachung ist besser u nd (Ücklau­
fendes lnjektionsgut gelangt nicht vor d en Bohrkopf. In d en immerhin 
unvermeidbaren Sonderfãl len, i n  denen Teile des zusammengesetz­
ten Bohrgestãnges nicht mehr rückgewonnen werden konnten ,  lagen 
die verlorenen Gestãngetei le wenigstens ausserhalb des aufzufah­
renden Stollenquerschnittes. 

Die vertraglich so u mschriebene Bauaufgabe verlangt also 2 ver­
schiedene alternierende Aktivitãten :  einerseits den eigentlichen 
Bohrvortrieb und andererseits das Vorausbohren, die Abpressversu­
che und oft a ue h das Voraus - l njizieren un d zusãtzliches Bohren. Di e 
maschinelle Ausrüstung im Vortrieb war dementsprechend so zu 
wãhien ,  dass d ie Umste l lungen von der einen zur anderen Aktivitãt 
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 h inter Vorderkante des Bohrkopfes waren 2 hy­
draulische Minibooms (Spezialanfert igung der Unternehmu ng) an­
gebracht, d er e ine l inks, d er andere rechts d er Maschine. Di e Lafetten 
hatten eine Gesamtlãnge von 4.7 m ,  trugen je einen hydraulischen 
Bohrhammer hoher Leistung und nahmen 3 m lange Bohrstangen 
re s p. Verlãngeru ngsstangen von 5/4 Zoll Durchmesser a ul. D er Bohr­
durchmesser betrug 2 Zol l .  

Das vorstehend kurz beschriebene Ba u los des Abwasserstol lens am 
Oslofjord zeigt, dass be im Bohrvortrieb ein ausgedeh ntes Voraus­
bohren durchaus praktikabel ist. 

Das Baulos umfasst 1 4.2 km Stol len.  Das Grundobligatorium der 4 
Vorausbohrungen gemãss Fig.  1 ergibt 5.4 m Vorausbohrungen pro 
Laufmeter Stol len .  Wo Vorausinjektionen erforderlich waren ,  kamen 
zusãtzliche Boh ru ngen h inzu . Gesamthaft sind 126 km Vorausboh­
rungen gemacht worden.  Das sin d i m M ittel 8.87 m Vorausbohrungen 
pro Laufmeter Stollen .  

Der mittlere Arbeitsfortschritt pro Vortrieb betrug 12 .9 m Stollen pro 
Arbeitstag zu 2 Schichten à 7.5 Stu nden . 
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lnjection des massifs rocheux 

D r. ing .  Dr. h. e. G. Lombardi 

1. INTRODUCTION 

Etant donné le temps fort l im ité dont nous disposons, le titre choisi 
pour cet exposé est san s do u te excessivement prétentieux. l i peut né­
anmoins permettre d 'aborder quelques idées générales sur un en­
semble de problémes qu i  assument une importance remarquable 
dans l 'activité de l ' i ngén ieur civi l .  

l i  va de soi q u e  n ou s devons en premier l i  e u dél imiter clairement l e  do­
mai ne dont nous nous accuperons, restant entendu que nous négli­
gerons bien des cas particul iers, même fort instructifs, ainsi que des 
applications nombreuses et i ntéressantes. Est-il besoin de d ire tout 
d 'abord que le cas de l 'injection de terrains meubles ne se ra pas exa­
m iné, ni même 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 déformabi l ité et leur faible consistance. 
De même, nous n'étudierons g uére que les cou lis de ciment qui sont 
encore les plus uti l isés. 

Pour des raisons historiques sans doute, et malgré les nombreux et 
puissant développements qu i  ont e u l i  e u dan s le domaine de la méca­
nique des roches, l ' ingénieur civil a tendance à se représenter la fon­
dation rocheuse, sinon comme étant d '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 homogéne, iso­
trope et à comportement élastique, c'est-à-dire conforme à un e vision 
trés idéalisée des choses. San s doute, la roche des constructeurs de 
tunnels est devenue, depuis quelq ues temps, u n  peu plastique et mê­
me visqueuse, mais celle des constructeurs de barrages persiste à re­
ster tout aussi élastique, et à comportement l inéaire et réversible 
qu'el le l 'était. Mais comme il faut bien le reconnai tre, la nature ne se 
soucie pas trop de la théorie. O n a alors tendance à recourir à des spé­
cialistes pour  corriger cette nature et améliorer les propriétés des 
massifs rocheux. Ainsi , sans doute pou r des raisons inhérentes à la 
psychologie des profondeurs, l ' i ngénieur civil s'en remet volontiers à 
des intermédiaires dont la tâche consiste à fai re correspondre la réali­
té à la vision qu' i l  chérit .  D'une façon plus terre à terre, on peut di re 
que le but poursuivi par l ' injection est celui de l 'amélioration des pro­
priétés mécanique du massif rocheux, qu ' i l s'agisse de sa perméabi l i ­
té, de sa résistance ou de sa déformabil ité. 

L'injecteur ou le spécial iste de l ' injection se trouve ain si placé à lajoin­
ture de l 'armure, entre l ' ingénieur civi l ,  le géologue, le géophysicien , 
l 'hydro-géologue et autres scientifiques ou tech niciens. Est-i l  alors 
besoin de di re que souvent des problémes d 'entendement et de com­
munication surgissent qu i  risquent de compromettre des réalisations 
importantes, san s parler des imprévus plus que sign ificatifs qui en ré­
sultent p o ur le maitre de l 'oeuvre, ni même sans compter les incidents 
quelquefois majeurs qui peuvent être causés. 

Cette situation m'a don e amené à jeter un regard curieux et quelque 
peu crit ique s ur  u n  e domaine fort intéressant, tout en cherchant à y in­
trodu i re quelq ues points de vue nouveaux. En particul ier, i l a été pos­
sible de montrer que, même dans un domaine et un mi l ieu qu i  sem­
blent fort allergiques à l 'étude analytique, on peut obtenir  des résul­
tats sign ificatifs et en tout cas i nstructifs à l 'aide d 'études mathémati­
ques assez poussées. 

J e ne m e présente don e p as à vou s aujourd 'hui  comme un spécial iste 
de l ' injection, mais simplement comme un amateur i rrévérent et pas 
toujours invité qui s'est permis de vérifier à l'aide de quelques calculs 

numériques certaines affirmations transmises de génération en gé­
nération d 'i njecteu r  par tradition orale ou écrite. 

Enfi n ,  pour ne rien vou s cacher, j e vou s di rai que no us no us l im iterons 
à ce que j 'appellerai le «massif élastique fissuré saturé». 

En fait l ' injection du massif rocheux dépend de trois paramétres pri n­
cipaux: 

le massif rocheux, 
le produit util isé pour l ' i njection et 
le procédé suivi lors de l ' i njection. 

2.  LE MASSIF ROCHEUX ÉLASTIQUE FISSURÉ SATURÉ 

2.1 Définition 

1 1 convient d 'examiner tout d 'abord ce qu 'est un massif rocheux à no­
tre point de vue. A nouveau, nous l imitons notre domaine et, par sim­
pl ic ité, ne traiterons que les roches dont la matrice présente un bon 
comportement élastique qui nous autorise à négliger les phénomé­
nes de viscosité. Nous admettons ensuite que la perméabil ité de la 
matrice rocheuse est pratiquement nu l le. Par contre, nous suppose­
rons que la masse est divisée par des systémes de d iscontin u ités te l­
les que surfaces interstratigraphiques et fissures. Sur cette base, 
nous pouvons établ ir un modéle de comportement du massif c'est-à­
d i re défin i r  ses lais constitutives. Par définition don e, notre massif est 
composé d'un certain nombre de b loes rocheux séparés par des dis­
continu ités que nous apel lerons ind istinctement fissures, plans inter­
stratigraphiques ou, le cas échéant, failles. Un élément essentiel du 
comportement du massif rocheux découle de la présence d 'eau dan s 
les fissu res ou discontinu ités mentionnées. 

2.2 Les discontinuités 

Mais qu 'est-ce qu 'un e fissure? li serait un peu simpl iste de s' imaginer 
qu 'une fissure soit u n  volume vide, c'est-à-d ire rempli  d 'air ou d 'eau , 
d 'une étendue infin ie et d 'une épaisseur trés faible, mais constante. 
Cette vision géométrique de la fissure pourra parfois être util isée ou 
même être indispensable dan s certains calculs mais ne correspond 
évidemment pas à une reálité physique. Nous devons au contraire 
nous i maginer u ne fissure comme un accident ou une solution de 
continuité de la masse rocheuse s'étendant sel o n un e surface p l us ou 
moins plane. Le long de cette surface, les épontes de la fissure sont 
souvent en contact - car i l faut b i en que les contraintes existant dan s 
le massif rocheux se transmettent d'un côté à l 'autre du plan - alors 
que, s ur d aut re s parties de ce même p lan , les de u x épontes sont sé­
parées par un vide. Pour plus de simpl icité dan s l 'exposition, nous al­
lons supposer encore qu 'entre les deux épontes rocheuses ne se 
trouve a ue un remplissage, te l qu 'argi le, mylonite ou dépôts m inéraux. 
N ou s admettons - car notre intention est celle de traiter l ' injection du 
massif rocheux - q ue vues dan s le ur p lan, les zones en contact repré­
sentent plutôt des ilôts alors que les zones ouvertes sont jointives. O n 
devrait même dire que, dans certains cas, on a affaire en fait à une 
seu le zone ouverte, donc continue. Les zones ou la roche est en con­
tact et ou par défi nit ion l 'eau ne peut pénétrer qu 'à certaines condi­
tions représentent alors toute u ne série de tâches i ndépendantes les 
unes des autres. Dan s le massif rocheux divers systémes de fissures 

. existent, qui ont tous leurs particularités et leur orientation bien défi­
nies. La figu re 1 représente la coupe et la v ue d'une te l le fissure ou, si 
l'on préfére, 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 Massif élastique fissuré. P/an topographique et coupe d'une fissure 

l 'épaisseur de la fissure est variable d 'un  point à l'autre, mais o n entre­
voit aussi immédiatement, en raison de sa topographie, que la su rface 
ouverte et l 'épaisseur de la fissure varient avec la charge, c'est-à-d ire 
avec la valeur de la compression ou composante normale " .. de l 'état 
de contraintes qui  doit être transmise à travers le p lan de la fissure. 

Telle notre vision d 'u n  «massif élastiq ue fissu ré ... 

Si, comme o n le fera par la su ite, o n parle de l 'épaisseur d 'une fissure, 
i l faudra naturel lement entendre cette vale ur com me «épaisseur équi­
valente .. (à un certain point de v ue) à la fissure réelle. Cette équivalen­
ce peut être défin ie soit comme représentation de la porosité du mas­
si! rocheux - et, dans ce cas, i l s'agit d 'une épaisseur moyenne pon­
dérée par la surface no n en  contact - soi t au contraire comme vale ur 
caractéristique de la perméabil ité du massif rocheux - et, dans ce 
cas, non seulement la proportion de surface ouverte intervient, mais 
encore sa répartition topologique -. Mais peut-être s'agit-il là de fines­
ses qui dépassent la connaissance que n ou s avons généralement du 
massif rocheux. Retenons néanmoins que, sa ul cas exceptionnel ,  les 
fissures totalement ouvertes ne peuvent l 'être que su r u ne étendue l i­
mitée et que, par contre, les fissures totalement serrées et compléte­
ment fermées n'ont pas d ' importance pour notre propos, puisque l 'on 
ne saurait les injecter. 

En resumé donc, les fissures sont des structures semi-ouvertes et 
semi-fermées. E l les présentent des zones en contact sous contrainte 
et des zones ouvertes. li est aisé de concevoir q ue l 'épaisseur des zo­
nes ouvertes varie en fonction de la contrainte agissant dan s le massif 
et de la pression de l 'eau qu i  pourrait être contenue dans cette fissure. 
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Fig. 2 Principe du modéle élastique fissuré 
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2 .3 Principes du modêle 

A partir de ces prémisses i l est possible de construire un modéle con­
stitutif représentant le comportement d 'un  massif rocheux élastique 
fissuré. Pour la simpl ic ité de l'exposé, nous com mencerons par étu­
dier le phénoméne uni-axial en supposant un comportment orthotro­
pe du massif, c'est-à-dire q ue no us étudions le e as d 'u n  seu l systéme 
de fissu res perpendiculaires à un axe de compression. 

La figure 2 ind ique le principe d 'un  te l modéle. Le massif est soumis à 
u ne contrainte totale «G»; dans la fissure agit un e pression "P'' et nous 
définissons par "e" l 'ouverture de la fissure, valeur su r laquelle nous 
reviendrons. Dan s ces conditions, un e portion «U» de la surface est en 
contact, et s ur celle-ci se transmet un e contrainte de contact «S». l i  est 
possible, à partir de ces définitions, d 'établ ir les conditions d 'équ i l ibre 
dans le sens vertical ,  mais i l faut auparavant préciser encore q uel­
ques aspects du probléme. Parmi ceux-ci, l 'épaisseurde la fissure "e" 
est essentiel le, el le varie en fonction des contraintes et pressions «G» 
et "P" qui sont appliquées. Nous définissons par "e1 '' l'ouverture ma­
x imum de la fissu re, celle ou les aspérités les p l us sail lantes d'un bloc 
de roche entrent à peine en contact avec l'autre. Définissons égale­
ment par "eo .. la fermeture totale de la fissure sous l 'effet d'une char­
ge «Go" en l 'absence de pression interstictielle d 'eau . lnutile de dire 
q u 'aussi bien la valeur «Go» que la valeu r  "e1'' ou la fonction «U>• dé­
pendent de l 'étendue de la fissure étudiée. Ce sont en fait des valeurs 
statistiques. Ain si ,  si l 'on étudie de u x b loes de roche, de dimensions l i­
mitées, en  contact, on trouvera toujours des fissures moins épaisses 
que si l 'o n étudie des b loes de dimensions p l us importantes. O n peut 
néanmoins ad mettre dans notre modéle que les trois paramétres indi­
qués ci-dessus sont définissables et mesurables. 

Pour fac i l iter les calculs, introduisons la variable normalisée 
x = (e1 - e) l (e1 - eo). 

La variable x peut être défin ie com me le «degré de fermeture» ou «de 
serrage .. des fissures et est le paramétre ou argument fondamental d e  
notre probléme. Cette variable assume la valeur «Ü» pour u ne fissure 
totalement ouverte (c'est-à-dire au premier contact des deux b loes) et 
une valeur égale à "1» lorsque la fissure est totalement fermée sous 
l 'effet de la charge "Go", ainsi que cela ressort de la figu re 3. 

Pour un  état intermédiaire, c'est-à-dire pour u n  degré de fermeture de 
la fissure (ou de serrage) «X» compris entre "O" et "1" ,  la réparation des 
contraintes est donnée à la figu re 4. La contraire totale «G» est la som­
me de la pression interstit iel le "P" et de la contrainte de contact «S» 
pondérées par leurs su rfaces d'action respectives. 1 1  est loisible de 
croire que l 'eau pu isse pénétrer dan s la fissure partout ou l ' i ntensité 
de sa pression dépasse celle de la contrainte de contact, comme i l est 
montré à la f igure 4. 

fissure ouver te , X = o  

f issure fermh , X "' 1 

X •  e l - e 
e 1 - e o 

Fig. 3 Degrés de fermeture de la fissure (Serrage) 
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La force "F" transmise p ar contact est u ne fonction du  degré «X» de fer­
meture de la fissure. Ceci nous permet d 'introduire une deuxiême 
fonction normale «f)•, conformément à ce q u' indiq ue la figu re 5. 

2 .4 Roche élastique 

Dans l 'hypothêse que nous avons faite d'un comportement élastique 
de la masse rocheuse (et donc de déformations réversibles) , i l  est 
concevable q u 'à part ir  de la fonction «U», on puisse constru i re mathé­
matiquement la fonction «f)». 

u (x) don ne la variation de la surface ouverte en fonction du degré de 
serrage de la fissure et f3(x) indique la variation de la force transmise 
par la surface de roche en contact et ce à nouveau en fonction de ce 
même degré de serrage des fissures. 

La fonction u(x) peut être considérée comme la courbe des surfaces 
ouvertes classées. 

2.5 Etablissement du modéle 

Se lo n la géométrie trid imensionnelle des épontes en contact - le ur re­
lief donc - et selan la nature de la matrice rocheuse considérée, les 
fonctions en discussion pourront assumer des formes différentes. 
Quoi qu' i l  en soi!, en raison de la définition même que no us le ur avons 
donée, no us aurons toujours 

pour x = O (fissure ouverte): u =  O et f3 = O et 
pour x = 1 (fissure fermée): n =  1 et 13= 1 .  

Pour une fissure entiêrement fermée, la contrainte d u  massif est 
transmise entiêrement par contact roche - roche, sans effet possible 
de la pression interstitiel le, seulement à condition que la vale ur mini ­
male de la contrainte de contact soit au moins égale à la pression de 
l 'eau . 

O n voit don e que sel o n les lo i s de variation de «U» qu i  dépendent de la 
géométrie de la fissure, o n obtiendra un modêle différent pour le com­
portement de la roche. A la figure no. 5, on i ndique la loi r1(x) m ise à la 
base du modêle qui  se ra étudié ci-aprês et à la lo i fl(x) qu i  en découle. 

De nombreuses autres lais ont été étudiées qui  s'appliquent à des ro­
ches de types d ifférents. 
La déformation totale du massif rocheux peut s'écrire: 

0 e1 -e o e1 -eo 
E =  E + -d = E + --d- . x 

ou "d" est la distance entre de u x fissures consécutives. 

Ainsi que cela ressort de la figu re no. 4, la déformation totale du mas­
si! 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
même. Les quatre paramêtres qui déterm inent la compressibi l ité du 
massif rocheux son!: «oa" (contrainte pour la fermeture totale des fis­
sures), "E" (module d 'élasticité de la matrice), «(e t ,  eo)>> (ouverture 
maximu m et min imum des fissures d 'un systême don né) et d (distan-

E = 2'000'000 t/m2 J� = l %.  
cro = 2' 000 t / m2 E 

a e 

lNTERST J T  
-41)().] . 00  
,.;oo . oo  

1 . 6 2 o z .  4 

] " '�ea = 3'l'� 

E =�
E 

+ !e, - •a l • x -d-

5.6 6 .4  
EP61LON 10/001 Fig. 6 Modéle pour massif rocheux élastique fissuré saturé 
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ce des fissures entre ei les). Ain si que la formule le montre, ces quatre 
paramêtres caractéristiq ues se regroupent deux à de u x, à savoir G o/E 
qu i  est un paramêtre élast ique du massif et (e1-eo)/d qu i  est un para­
mêtre de nature plutôt géométrique relatif aux fissures. 

A partir de ces prémisses, i l est possible, par calcul  numérique, de dé­
finir les lais de déformation du massif élastique fissuré, soumis à un e 
compression "G" et à pression d 'eau interstit iel le <<P"· La figu re 6 ind i­
que le résultat de ce calcul pour u ne roche particul iêre. C'est di re que 
le modêle ainsi trouvé ne s'applique, mais cela est évident, q u 'à u n  
massif bien déterminé. La figu re nous i ndique l a  relation contrainte ­
déformation du massif rocheux, avec pour paramêtre la pression in­
terstitielle. l i  s'agit du  <<modêle de massif rocheux élastique fissuré sa­
turé" que nous avons cherché. Ce modêle a été établi avec u ne seu le 
série de fissu res identiques, mais i l est ai sé de construire de la même 
man iêre un  modêle qu i  comporte plusieurs systêmes de fissures de 
type d ivers. La figure 26 fournit un e explication aisée des d ifférents 
domaines indiqués par la figu re 6. 

2.6 Discussion du modele 
Nous pouvons maintenant passer à la d iscussion du modêle établ i .  
Au point d 'orig ine O,  le massif rocheux n'est soumis à aucune con­
trainte et i l n'existe aucune pression interstitielle. Les fissures sont 
entiêrement ouvertes, c'est-à-d ire que les deux épontes sont juste en 
contact. En augmentant la contrainte de compression s ur  le massif ro­
cheux, la déformation crolt et, toujours en l 'absence de pression inter­
stitielle, le comportement du massif est décrit p ar la courbe OA dont le 
paramêtre est p = 0. 1 1  s'agit d 'un comportement élastique, révers ible, 
mais nan linéaire. Au point A ,  c'est-à-dire avec un  e contrainte de com­
pression correspondant à la valeur caractéristique G0, les fissures 
sont entiêrement fermées. A partir de e e moment n' intervient p l us que 
la compressibi lité élastique de la masse rocheuse et la lo i contrainte ­
déformation suit la droite AB. O n retrouve don e la <<parabole" OA bien 
con nue, caractéristiq ue du  serrage des fissures d 'u n  massif rocheux 
soumis à un e contrainte de compression.  Pour celle-c i ,  le modu le de 
déformabil ité augmente progressivement pour atteindre au point A le 
modu le d 'élasticité de la masse rocheuse. En retou r, un essai de com­
pression qui permettrait de déterminer le point A permettrait égale­
ment de défin i r  de u x des quatre paramêtres qui caractérisent le com­
portement du massif rocheux fissuré. 

La figure 7 donne q uelq ues relations fonctionelles qui découlent du 
modêle particul ier de la figu re no. 6. Les trois graphiques se réfêrent 
respectivement à des valeurs constantes de e =  2%o, G =  2000 t/m2 
et p = 2000 t!m'- Si nous considérons u ne pression interstitielle <<P" 
égale par exemple à 2000 t/m2 et que nous augmentons la contrainte 
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<<G••, la loi contrainte - déformation est représentée par la courbe 
CDFGB. Entre C et D, i l n'y a pas de contact entre les épontes et jus­
q u 'au point F, l 'équ i l ibre est labile, c'est-à-d ire indéterminé. Pour une 
même pression interstitielle "P" et  une même compression """• on 
peut avoir des d i latations d ifférentes. Ce n 'est qu 'à partir de F que la 
contrainte de compression du massif est supérieure à la pression in­
terstitielle, c'est-à-d ire qu ' i l  y a transmission de compression de roche 
à roche. l l  n'est pas concevable par ail leurs que la pression interstitiel­
le dépasse la contrainte totale du  massif. 

( p e! cr') Rapports 
l c h a r g e m e n t  /'; cr'l 
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L:observation de ces graphiques permet des déductions fort intéres­
santes. T ou t d 'abord , on constate que le modu le de déformabi l i té croit 
avec la contrainte, ce qu i  est b i en connu ,  mais q u 'i l  décroit aussi avec 
la valeur de la pression interstitielle. Ceci sign ifie qu 'un  massif gorgé 
d 'eau à pression interstitiel le constante sera tout d 'abord plus défor­
mable qu 'un massif see. Par la suite, avec la fermeture des fissures, la 
l igne AB se ra atte inte et toute l 'eau a ura été expulsée des fissures. Le 
mod ule correspondra alors au module d 'élasticité. 

2.7 Lois de comportement 

Si l 'on examine p l us en détail le comportement du massif à partir d 'un 
point d 'éq ui l ibre que l 'on représente à la  figure 8, on constate q u 'en 
partant du  point H ,  on peut se déplacer dans 4 d i rections bien défi­
nies. 

- Direction 1: compression du massif non d rai né (volume d 'eau con­
stant). Le modu le de déformation correspond sensiblement au mo­
du le d 'élasticité de la roche. 

- Direction 2: compression du massif à pression interstitielle con­
stante (p constant). Le modu le de déformation n'est qu 'un e fraction 
du modu le d 'élasticité et devient même nu l à gauche de la l igne OI .  
(Figure 6)  (OI =ODLI). 

- Direction 3: drainage du  massif à contrainte totale constante ( acon­
stant). Le mod ule de tassement , défini comme rapport de la varia­
tion de pression interne au tassement unaxial, est en général bien 
p l us fai b le que le modu le d 'élasticité de la roche et s'annule Iu i aus­
si à gauche de la l im ite OI .  

- Direction 4: variation de la contrainte totale " a "  et de la pression in­
terstitiel le "P" de sorte que la déformation «E» soit nul le (d i latation 
nu lle). Ce rapport défin i  comme "il" est «1» à gauche de OI et d im i­
nue vers la droite sans jamais d ispara1tre. 

Retenons que les mod ules et le rapport indiq ués sont variables de 
point en  point de la figu re; ce sont don e des fonctions de l 'état de soll i­
citation du  massif. 

La même fig ure suggére au ne autre interprétation ,  bien connue, que 
l 'on peut donner aux d i rections privilégiées ci-dessus en  partant du 
point d 'éq ui l ibre J. 

- direction 1 :  charge rapide du  massif avec création de su rpressions 
interstit iel les 

- di rection 3 :  diffusion des surpressions interstitielles c'est-à-dire 
«consolidation, du massif. 

- direction 2: charge lente correspondant à la combinaison des de u x 
effets 1 et 3 à pression i nterstitiel le constante. 

Ce cycle expliq ue, entre autres, la raison pour laquelle des massifs ro­
cheux qu i ,  en eux-mêmes, ne présentent pas u ne viscosité intrinsé­
que, dénotent néanmoins des déformations retardées. L:augmenta­
tion de la charge indu it u ne augmentation de la pression interne de 
l' e au sel o n le cheminement montré. Ce n'est que lentement que cette 
pression supplémentaire se dissipe à travers la masse rocheuse. 
C'est donc un phénoméne d 'écoulement hydraul ique par la fissura­
tion du massif qu i  détermine le retard des déformations et don e la vis­
cosité apparante du  massif. Si l 'on préfére, c'est la viscosité de l 'eau 
qui est la cause de ces déformations différées. 

La figu re 9 montre un e application du modéle pour le massifélastique 
fissuré au pied d 'un  barrage-voOte. Le module de déformation appa­
rent du rocher est bien p l us fai b le q ue le module d 'élasticité. Ceci ex­
plique que certains barrages-voOte ne se détachent pas de le ur  fonda­
tion alors q u 'i l le d evraient selon les théories classiques. 

Malgré les q uelq ues hypothéses qu i  ont évidemment dO être faites 
pour établ ir ce modéle, je ne doute pas q ue par un choix soigneux et 
judicieux des caractéristiques particul iêres à un massif rocheux don­
né, l 'on n'arrive à bien en représenter le comportement sous l 'effet 
conjugué de la variation de la contrainte de compression et de celle de 
la pression interstit iel le. 1 1  permet en tout cas, comme nous l 'allons 
voir, de comprendre un certain  nombre de comportements qui  pour­
raient à priori para1tre curieux. 

2.8 Modêle tridi mensionnel 

l i  va d e  soi que le modéle s implifié représente ci-devant peut être com-

Fig. 9 Modéle é/astique fissuré saturé. Exemple d'application à la fondation 
d'un barrage 

plété pou r saisir non point seulement le comportement en u ne d irec­
tion du massif, mais bien le comportement sous étreinte trid imension­
nel le. 

On montre ainsi que, dans le cas du drainage d'un massif élastique 
fissuré à d i latation latérale nul le (e e qu i  est évident), le modu le de tas­
sement trid imensionnel peut s'établ ir à partir du module un id imen­
sionnel que l'on vient de construire. 

Puisque la pression interstitielle varie de la même maniére en toutes 
les directions d'un même point de la roche et que l 'effet Poisson se fai t 
senti r, o n obtient p ou r le modu le trid imensionnel si l'on admet 3 systé­
mes de fissuration orientés sel o n les 3 axes principaux: 

ou 

Mt 1 Mt3 = 1 + 2 • � • p ·  Mt1 /E • (1-�) 
Mt3 = modu le de tassement triaxial 
Mt 1 = modu le de tassement uniaxial 
� = 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 tassement trid imensionnel est 
trés fai b le par rapport au modu le d'élasticité de la masse rocheuse. 1 1 
est d ifférent lui aussi ,  d'un point à l 'autre du  graphique et donc d 'un 
point à l 'autre du massif rocheux. 

2 .9 Autres propriétés 

In uti le de préciser q ue la porosité et la perméabil ité du massif rocheux 
varient e l les aussi d 'un point à l 'autre de la figu re no. 6, c'est-à-d i re en 
fonction de l 'état de contrainte et de pression interne du massif, donc 
en définitive en fonction du degré de serrage des discontinu ités. Ain­
si , i l  est b i en connu qu 'à grande profondeur les fissures sont souvent 
fermées et que le massif peut même être pratiquement imperméable. 

3. LES COULIS D'INJECTION 

li nous faut meintenant passer à la phase «l iquide» de l ' injection. Un 
g ran d nombre de produits peuvent être util isés p o ur injecter un mas­
si! rocheux (et évidemment également d 'autres corps solides comme 
par ex. des structu res en béton fissurées). Ces produits se distinguent 
par leurs caractéristiques rhéologiques et i l est sans doute q uelq ue 
peu regrettable q ue la rhéologie soit bien connue des ingénieurs du 
pétrole et des ingénieurs al imentaires, 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 s imple q u 'est l'eau 
l iqu ide (le comportement de la g lae e et celui de la vapeur dépassant 
en effet souvent leur entendement). Mais on ne saurait comprendre 
un probléme d' injection sans un min imum de con naissances relati­
ves au comportement rhéologique des coulis. Pour les coulis qu i  no us 
intéressent, nous pouvons nous contenter de prendre en considéra­
tion un iq uement les trois propriétés su ivantes: 

- la viscosité (rl) 
- la cohésion (C) 
- le frottement inter ne (lp) 

La figu re 10 représente le comportement rheólogique 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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de u x plans paralléles. La premiére droite ne dénote qu 'un  s imple phé­
noméne de viscosité; i l  s'agit d 'un  l iquide du  type dit newtonien, tel 
l'eau, l 'hui le et bien d 'autres. Le deuxiéme corps est un l iqu ide dit de 
Bingham , c'est-à-dire qu i  présente, outre un e certaine viscosité, éga­
lement un seu i l de plasticité ou cohésion, i l s'agit d 'un  corps plastique 
parfait. l i  faut don e appl iquer à ce corps un e certaine force de cisaille­
ment avant que le mouvement, ou le déplacement relatif, ne pu issent 
débuter. De tels corps sont par exemple les coulis d ' i njection stables 
au ciment avec ou sans adjuvants. Ni le l iq u ide newtonien ni celu i  de 
Bingham de ces corps ne présentent de friction interne. Si cela devait 
être le cas, à savoir  si l'effort de cisail lement devait croire en fonction 
de la pression existant au sein du l iquide, les lois constitutives serai­
ent représentées par la figu re 11 .  Un tel corps serait par exemple u n  
coulis de c iment extrêmement d ense o u  u n  mortier d e  sable, pour les­
q uels les grains de c iment ou les g rains de sable entreraient en con­
tact entre eux et pourraient développer des forces de frottement. Les 
corps en question ne sont p as aptes à être util isés comme coulis d ' in­
jection. En effet, l ' i njection se bloquerait dans les plus brefs délais à 
des d istances extrêmement faibles. 

Je n'ai reporté ici cet aspect du  problême que pour rendre attentif au 
fait que, si dan s un cou l is de ciment la quantité d 'eau devait descen­
dre en-dessous d 'un certain seui l  pour quelq ues raison que ce soit, 
les grains entreraient en contact antre eux; un e friction interne naitrait 
et tout écoulement deviendrait aussitôt impossible. 

C 'est l 'occasion pour rappeler que les coulis de ciment ne sont pas, à 
proprement parler, des l iqu ides, m ais bien des suspensions. La gra­
nu lométrie des g rain s en suspension j o ue don e un rôle important lors 
de l ' i njection. Les grains les p l us gros, qu i  ont p ar ex. la d imension de 
0, 1 0  à 0,1 5  mm,  définissent l 'épaisseur des fissures qu i  peuvent être 
injectées avec ces coulis, indépendamment de la quantité d 'eau q ue 
l'on y ajoute pour les rendre plus flu ides. Ainsi ,  on ne saurait injecter 
avec un coulis de ciment normal un e fissure dont l 'épaisseu r se rai t in­
férieure à 0,3 ou 0,4 mm. Dans ces conditions, i l  faut recourir à d 'au­
tres produits, soit à des suspensions de particules b i en p l us fi nes, soi t 
à de véritables l iqu ides. 

Les produits uti l isés dans les injections de génie civil sont bien con­
nus; i l s'agit entre autres de coulis de ciment, de bitumes, de si l icates 
et de rési nes de divers types. 

11 im porte de garder présent à l 'ésprit que les propriétés physiques 
des coul is changent et doivent changer avec le temps. C 'est même la 
caractéristiq ue essentielle de l ' i njection . O n veut injecter des produits 
qui soient particu l iêrement pénétrants, c'est-à-d ire qui aient des vis­
cosités et des cohésions réduites, que l 'on peut vulgairement appeler 
«à comportement l iq u ide», mais on désire qu 'une fois l ' injection réali­
sée, le produit i njecté devienne «SOiide .. , car i l s'agit justement d 'amé­
liorer les caractéristiques mécaniques de résistance et de déformabi­
lité du massif rocheux ou bien d 'en  rédu i re la perméabilité. Ain si, les 
cou l is  de c iment feront prise aprés un temps déterminé par nombre 
de paramétres. Les résines polymériseront aprés un temps qu i  dé­
pendra de leur composition ch imiq ue, mais aussi de la température 
ambiante, et les s i l icates se transformeront en gels, qu i  sont quelque 
eh ose d 'i ntermédiaire entre u n  l iqu ide et un sol ide, et cela à la suite de 
réactions ch imiques particul iéres entre les diverses composantes. Si 
cette transformation de l 'état physique des corps injectés est essen­
tielle, i l est aussi évident que l 'on aura soin de terminer l 'opération 
d'i njection avant que cette transformation n'ait l ieu .  On pou rra ainsi ,  
dan s la plupart des calculs, fai re l 'économ ie de la prise en compte de 
ce changement progressif des propriétés physiques du  coulis en 
fonction du  tem ps;  du  moins dans les cas qu i  nous intéressent. 

1 1  serait toutefois faux de croire que les phénoménes rhéologiques 
s'épuisent avec ce que nous venons de d i re. 1 1 faudrait en effet men­
tionner encore la th ixotropie, c'est-à-d ire la variation des propriétés de 
résistance des coulis en fonction des sol l ic itations dynamiques aux­
quelles iis sont soumis, ou bien la synérése, c'est-à-d ire la variation 
des propriétés des coul is par perte d 'eau, ce qu i  nous améne au phé­
noméne déjà mentionné de l 'apparition d'un frottement interne et ce 
qui peut être mis en relation également avec les phénoménes souvent 
invoqués de «presso-filtration ... Mais ne pouvant entre r dan s tous les 
détails du probléme, n ou s no us l imiterons dan s ce qu i  s uit exclusive-
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Fig. 10 Lais rhéo/ogiques. G) Corps de Newton (viscosité seu/e): eau. 
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Fig. 11 Surface rhéo/ogique d' un corps de Bingham avec frottement in teme (an­
gle <P) 

ment à l 'étude de l ' injection de coulis de ciment qu i ,  malgré les pro­
grés trés sign ificatifs que les résines ont fait récemment, restent e neo­
re et de lo in les produits les p l us util isés dan s le domaine du génie ci­
v i l .  

4. PRINCIPES DE L'INJECTION 

Le principe de l ' i njection - est-il besoin de le di re? - consiste à intro­
duire par pression , dans les vides de la masse rocheuse, - fissures, 
ouvertures karstiques, ete. - des l iq uides ou des pseudo-l iqu ides, qu i  
par la suite vont changer leurs propriétés physiques et  conduire à 



x x 

Fig. 12 Profil s de vitesse des écoulements visqueux e t visco-plastiques. � Écoulement purement visqueux (cas classique): Newton 
Écoulement viso-plastique (e = rayon du noyau rigide): Bingham 
Extrusion - parois lisses (déplacement d'un corps rigide, r, épaisseur de la 

couche pariétale) 
@ Gas général 

l 'amélioration recherchée des caractéristiques mécaniques ou hy­
draul iques du massif. Si l 'on cherche l 'augmentation de la résistance 
du massif rocheux, i l faut no n seulement que le coulis i njecté atteigne 
des résistances élevées, mais encore qu 'i l pu isse adhérer avec suffi­
sammment de force au x épontes des fissures. 11 tau t don e que celles­
ci soient assez propres, par ex. l ibres d 'argile, p o ur que la l iaison entre 
le bloc rocheux et le coulis puisse se produire dans de bonnes condi­
tions. Cette l iaison est d 'autant plus nécessaire q ue l 'on entend sou­
mettre le massif à des efforts de cisai l lement. Si, p ar contre, seu le un e 
sollic itation u n iforme du massif à la compression était prevue, alors 
seul le remplissage des fissures compterait et la qualité de l 'adhéren­
ce aux parois n'aurait aucune importance. 

La possibilité d 'inf luencer la déformabilité de la masse rocheuse par 
des injections de c iment est assez l imitée. En fait, o n peut réduire, en 
partie au moins, la différence qu i  existe entre les divers modu les de 
déformabi lité qui ressortent du graphique de comportement montré 
auparavant (fig .  6). En d 'autres termes, l ' injection équivaut à empê­
cher partiel lement la déformabilité consécutive au serrage des joints 
et à l'expulsion de l 'eau . O n ne peut par contre guére modifier la n atu­
re de la matrice rocheuse, ni rempl i r  les fissures trés fines. 

La réduction de la perméabil ité du  massif rocheux s'obtient, cela va de 
soi, p ar la d im inution des sections d 'écoulement de l 'eau dan s les fis­
sures, c'est-à-d ire par le remplissage au moins partiel des vides du 
massif rocheux. Dans ce cas, la résistance mécanique f inale du  pro­
duit d 'i njection peut n'avoir q u 'une importance secondaire, car les ef­
forts auxquels le produit d ' injection est soumis sont souvent fort l imi­
tés, en raison de la faible épaisseur des fissures. C 'est alors la rési­
stance ch imique et physique au délavement qu i  déterm inera la dura­
bilité de l 'ouvrage. Puisque pour un coulis à base de ciment ayant fait 
prise, la résistance au délavement augmente plus ou moi ns paral léle­
ment à la résistance mécaniq ue, on conçoit qu ' i l  soit opportun de re­
chercher même dans ce cas la résistance mécanique et la densité 
maximales possibles du coul is d urc i .  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. 

O r la technologie du béton no us enseigne que sa résistance est inver­
sement proportionnel le à l 'excés d'eau et i l tau t don e, pour augmenter 
la résistance du coul is durc i ,  l im ite r au maxi mu m la quantité d 'eau en 
excés, c'est-à-dire ut i l iser les coul is  les plus denses possibles, com­
patiblement, comm e  no us l 'avons v u, avec la possibi l ité de procéder à 
l ' injection , donc avec la nécessité d 'éviter l 'apparition de frictions in­
ternes. 

U ne q uestion extrêmement i mportante, en relation avec l ' injection de 
cou l is de c iment, est celle de l 'emploi de coulis stables. En effet, les 
coul is ont une tendance naturelle à se décanter, ce qui fait q u 'une par­
tie du volume à injecter se ra, à la t in de l 'opération p le ine d 'eau ; l ' i njec­
tion ne sera parfaite q ue si le coulis est stable. lei encore on se meut 
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entre deux cas l imites. Si l ' injection a l ieu au-dessous de la nappe, là 
ou la masse rocheuse est imprégnée d 'eau , le risque d 'absorption 
d 'eau par la roche se ra fort l imité; o n pourra don e employer des coul is 
b i en de n ses. Par contre, si l ' injection a l ieu dan s un massif see, dont la 
matrice est susceptible d'absorberde l 'eau, on peut craindre q ue, par 
soustraction d 'eau au coulis (synérése), celui-ci ne s'épaississe rapi­
dement au cours de l ' injection, de sorte qu 'un e friction interne n'appa­
raisse. ll peut alors être util e d 'imbiber d 'eau le massif avant de procé­
der à l ' injection . 

Même so us cette réserve, i l tau t, je pense, respecter la régle de n'uti l i­
ser que des coulis stables, c'est-à-d ire des coulis dont la décantation 
au cours d 'u n  essai de q uelq ues heures reste l imitée à un faible pour­
centage du volume total .  Je ne citerai que pou r mémoire les adj u­
vants, car exemple bentonitiq ues, qui sont util isés pour l im iter la dé­
cantation des coulis, par cela no us ménerait trop l oi n .  l i  va de soi que 
ces adjuvants peuvent modifier radicalement d 'autres propriétés des 
cou lis, telles que leur viscosité et leur cohésion. l is ne sont donc pas 
nécessairement favorables à l ' i njection dan s le sens d 'une bon ne pé­
nétrab i l ité. 

5. LE DEROULEMENT DE L'INJECTION 

U n  premier aspect de l ' injection est celu i  de l 'écoulement du  coul is 
frais dan s un e fissure. Faute de mieux, force no us est pour l ' instant au 

Tableou l 
Formules pour les profils de vitesse des couronts visqueux e t visco ­

plostiques dons un conduit circ u l oire 
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Fig. 13 Formules écoulement. Conduit circulaire 
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Ta b l eau 2 
Form u les pour écoulement visqueux et visco - plast ique 

dons fissures 

F issure p i a  ne 
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Fig. 14 Formules écoulement. Fissure plane 
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moins d 'idéaliser q uelque peu la réalité, en introduisant la notion 
d'épaisseur hydraul ique équ ivalente de la fissure. 

En principe, l'écoulement peut assumer l 'une des formes représen­
tées à la figu re 12 qu i  don ne les profils de distribution des vitesses s ur 
l 'épaisseur de la fissure (voir form ules aux figures 13 et 14). 

Nous connaissons en principe les cas su ivants : 
1 écoulement purement visqueux d'un l iq uide newtonien , 

p. ex . l 'eau, avec distribution parabol ique de la vitesse, 
2 écoulement visco-plastique d 'un l iquide de Bingham, p. ex. coul is  

de ciment, ou l 'on d istingue u n  noyau rigide qui  se déplace «en 
bloc» et des couches latérales qui dénotent u ne d istribution de vi­
tesse sem i-paraboliq ue, 

3 le cas de l 'extrusion qui a l i  e u lorsque, les parois étant lisses, l'adhé­
rence à celles-ci est inférieure à la cohésion interne du l iqu ide, 

4 le cas général oú se produit un phénoméne d 'extrusion accompag­
né du déplacement d 'un noyau rigide; les deux phénoménes se 
raccordant par une distribution semi-parabol ique des vitesses. 

Dans un même canal ,  ainsi que dans u ne même fissure, les d iverses 
formes d'écoulement peuvent subsister en même temps, su ivant le 
l ieu.  Notons que ne sont considérés que les écoulements laminaires, 
par exc lusion donc des écoulements turbulents qui ,  en général, n'au­
ront l ieu que trés localement au voisinage du trou d' injection .  

P/o Q 2 1 . 0 mm 
[m] [L/s] 

20 2,0 

1 5 1 , 5  

r - 16.5  k N /m3 10 1,0 C r  2.0 m m  

'7/r - 0,9 • 10- 6  m. s 

5 0,5 

o o 
20 40 60 80 100 120 
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Fig. 15 Schéma de calcul pour l'injection d'une fissure. CD Forage @ Fissure 
@ Coulis @ De la pompe d'injection @ Pression le long de la fissure au 
temps t @ Force de soulévement (F) 

Dan s ces conditions et avec ces prémisses, i l est possible d 'établir un 
modéle de calcul  de l 'écoulement dans une fissure p lane idéalisée. 
Pour  l ' instant nous supposerons une épaisseur de la fissure ne va­
rian! pas en fonction de la pression d ' injection effective, qu i  reste don e 
constante durant tout le procédé d 'injection. P l us tard nous examine­
rons la variation de l'épaisseur  de la fissure sous l 'effet de la pression 
d ' injection .  

La figu re 15 montre le principe du  calcu l ,  a in  si que la  distribution des 
pressions dans la fissure et la force résultante qu i  tend à séparer les 
deux blocs. 

La figure 16 indique, pour un exemple n umérique particul ier, la varia­
tion du débit injecté, l 'augmentation du rayon de la zone injectée, la va­
riation de la pression en fonction de la caractéristique de la pompe, et 
enfin la force d 'éclatement totale consécutive à l ' injection en que­
stion ;  tout cela en fonction du  temps. La figu re 17 don ne, pour le mê­
me exemple, la variation de la distribution des pressions au cours du 
temps. 1 1  est intéressant de noter q ue dans l 'hypothése, que nous 
avons évidemment faite, d 'un l iqu ide de Bingham pou r  le cou l is d ' i n­
jection ,  l 'étendue de l ' i njection reste toujours l im itée. Le rayon maxi­
mum qui peut être atteint par l ' injection peut se calculer p ar la formule 

t 
Rmax = Pmax • -e 

R 

P/o 
(m) p 

® 
Q 

1 ,5 [ L/s] 

Fig. 16 Exemple de calcul d'injec-
Q tian d'une fissure 

ffi Évolution de l'injection 
Caractéristique de la pompe d'in-1"10 160 180 [s] jection 
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R 

5 6 [ m] 
Fig. 17 Oistribution des pressions dan s la fissure d'épaisseur constante à divers 
intervalles de temps pendant l'injection (Exemple de la fig. 16) 
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Fig. 18 Oistribution des pressions et des forces dan s un systéme formé de de u x 
fissures. G) La fissure se ferme @ La fissure s'ouvre 

oú «t» est la semi-épaisseur de la fissure et «C» Ia cohésion i nterne du  
cou lis. 

On note im médiatement que le rayon de la zone injectée est f in i  et in­
versement proport ionnel à la cohésion du  coul is. Ainsi, s i  la  cohésion 
disparaTt , c'est-à-d ire si le l iqu ide est newtonien comme l 'eau, l 'exten­
sion de la zone injectée tend vers l ' infi n i .  lnuti le de d i re que la force 
d 'éclatement des de u x b loes de roches augmente de la même façon .  

B i e n  q u 'en présence d e  cohésion l 'étendue d e  la zone injectée soit fi­
nie, le temps nécessaire pour atteindre cette l imite est, à pression 
constante, lu i-même infin i .  

Les programmes d e  calcul développés su r la  base de ces considéra­
tions permettent d 'arriver à des conclusions fort i ntéressantes. Ainsi 
que le montre la figure 18, si l 'on injecte deux fissures parallêles en 
même temps, la p l us i mportante au ra tendance à s'ouvrir et la moins 
épaisse au contraire à se refermer so us l 'effet de la poussée du  coul is.  
l i  s'agit de la confirmation du  phénomêne b i en connu ,  qu i  fai t que lors 
des premiêres passes d 'i njection , seules les fissures les plus impor­
tantes sont injectées s ur de g randes distances avec un e sensible aug­
mentation de leur épaisseur, alors que les autres ont plutôt tendance 
à se resserrer san s avoi r  été injectées. 1 1  en découle que l ' imperméa­
bil isation complête d 'un  massif rocheux - mais aussi saconsolidation 
- ne sau raient être atteintes d 'une maniêre rationnelle avec u ne seu le 

passe d ' injection . 1 1  faut � comme l'expérience le confirme - procéder 
à des passes successives avec distances entre les perforations d im i­
n uant et pressions d' injection augmentant, d 'une série de perfora­
tions à la suivante. 

Nous reviendrons sur plusieurs conséq uences pratques de ces re­
cherches théoriques; mais cette derniêre constatation nous amêne 
tout naturellement à examiner la q uestion du  claquage. 

6. LE CLAQUAGE 

Le claquage est un phénomêne bien connu dans l ' injection des sols 
oú l'on constate souvent que, lorsque la pression d ' injection atteint la 
valeur de la contrainte principale min imale du massif, il se produit 
brusquement un e extension de la zone injectée su ivant un e surface à 
peu prês pia ne. Ce phénomêne est uti l isé également dan s les massifs 
rocheux pou r déterm iner la valeur de la contrainte min imale à l 'aide 
d 'essais d 'eau qui provoquent une fracturation hyd raul ique. Dans le 
projet d 'ouvrages hydraul iq ues souterrains o n fait par ai l leurs b i en at­
tention de rester avec les conduits sous pression non revêtus dans 
des zones oú la pression hydrostatique ne saurait atteindre, et cela 
avec un e certaine marge de sécurité, la contraire p l us fai b le du  massif 
rocheux. Faute de respecter cette imposition i l faudrait craindre des 
fuites d 'eau importantes vers l 'extérieur. L:injection de coulis de ci­
ment à faible profondeur, par exemple dans les surfaces d 'appui d'un 
barrage, a souvent produit des sou lêvements de masses rocheuses. 
Ceci est facilement compréhensible des que la pression d ' injection 
dépasse la vale ur de la contrainte norma le d ue au poids du massif ro­
cheux susjacent. Mais le phénomêne peut se produire aussi par dé­
formation élastique du  massif. 

Un étude plus poussée de l ' injection et du claquage, en utitlisant des 
cou l is su type Bingham dan s un massif rocheux élastique, ne  semble 
p as avoir été réalisée à e e jour. C'est la raison pour laquelle des études 
et des calculs approfondis ont été entrepris dans cette d irection .  Le 
principe de l 'étude consiste à tenir  compte de la variation de l 'épais­
seur «hydrau l ique .. de la fissure en fonction de la déformation des 
deux semi-espaces soumis aux pressions d 'éclatement correspon­
dant à la pression d ' injection efficace et des caractéristiques propres 
de la fissure. Ceci suppose évidemment de choisir un modêle adé­
quat pour les lo i s de comportement du massif rocheux. 11 va de soi que 
nous avons util isé le modêle élastique fissuré présenté ci-devant. 
A titre d 'exemple on montrera, par quelq ues figures, les résultats ob­
tenus lors de cette étude. 

Les données principales des cas présentés sont résumées au tableau 
suivant. 

Tableau: Données uti l isées dans les calculs de l ' injection et du cla­
quage faisant l 'objet des figures 19 à 23. 

Massíf rocheux 

Modu le d 'élasticité de la roche: 

Ouverture maximu m fissure (premier contact): 
Ouverture min imum fissure: 
pour un e contrainte moyenne o o de: 
Pointe de contrainte correspondante: 

Etat ínítíal 

Contrainte naturelle m in imum:  
Pression interstit iel le in itiale: 
Ouverture coresspondante de la fissure: 

Coulís 

e au: 

y = 10 kN/m3 
C/y = 0,0 m m 

10 000 MPa 
(100000 kg/cm2) 

1 mm 
O mm 

2,0 MPa (200 t/m2) 
5,0 MPa (500 t/m2) 

1 ,0 MPa (100 t/m2) 
0,0 MPa 
0,3 mm 

Poids spécifique 
cohésion relative 
viscosité dynamique 
coulís moyen: 

v 13,0 · 1 0-' em · s  

poids spécifique 
cohésion relative 
viscosité dynamique 
coulís (três) dense: 
poids spécifique 
cohésion relative 
viscosité dynamique 

y 18 kN/m2 
C/y = 0,5 mm 
v = 100 • 10-' em • s 

y = 20 kN/m2 
C/y = 1 ,0 mm 
v = 200 • 10-' em • s 
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Fig. 19 Effetde la déformabilité du massif rocheux. Oistance atteinte par l'injec­
tion (R) et volume (V) injecté pour: 
- coulis moyen 
- pression max. pompe 1500 kPa 

Pompe 
Caractéristique 
Débit maximu m 
Pression maxim u  m 
Temps de démarrage 

Trou d'injection (à partir d' u ne galerie) 

Diamétre 
Longueur 

el l iptique 
O =  10 l t /s  

Pmax = 800 / 1 500/2200 kPa 
tp = 30 s 

0 = 5,0 cm 
L =  20,0 m 

La figu re 19 met en évidence l ' im portance primordiale de la déforma­
bil ité du massif rocheux. les volu mes injectés augmentent dans 
d 'énormes proportions si l 'on tient compte de la déformabilité du mas­
sif, car d 'une part la fissure s'ouvre et d 'autre part le cou l is pénétre 
plus loin.  

La figu re 20 montre pour ces mêmes donnés l 'ouverture de la fissure 
en fonction de la d ista nee à partir du trou d' injection, et en fonction du 
temps écoulé depuis le début de l ' i njection. On notera que la fissure 
s'ouvre entiérement; on a donc un décollement total des deux épon­
tes (p. ex. jusq u 'à 20 m aprés 72 minutes). La q uestion se pose de sa­
voir si, dans ce cas de figu re, on peut déjà parler de claquage. 

La figure 21 montre la relation qui passe entre les pressions d 'injec­
tion (p), les débits du coul is (Q) et la d istance atteinte (R). Avec u ne 
pression de 800 kPa, inférieure donc à la contrainte naturelle du !er­
rain de 1 .0 MPa,  les débits du coulis d iminuent assez rapidement; l ' in­
jection tend à un e l im ite. Avec u ne pression de 1500 kPa, supérieure 

d mm 

R Q 
m l t/see 70 l 

l 
60 3 1  

50 

Q /4 
- p max.= 2 00 k Pa / 

/ / 
30 

p max = 1500 k Pa 

800 k Pa 

500 

-- d i stance a tt e i n t e  ( R )  
---- dé bi t i njecté ( Q )  

Fig. 21 lnf/uence de la pression d'injection 
- coulis moyen 
- massif élastique; contrainte naturelle 1000 kPa 

t 

see 

donc à la contrainte naturelle, les débits augmentent sans désem pa­
rer (iis ne sont l im ités que par la capacité de la pompe), de sorte qu 'ap­
paremment i l n'existe pas de l imite supérieure au volume injecté, ni à 
l 'ouverture de la fissure. Les conditions sont encore plus extrêmes 
dan s le cas d 'une pression de 2200 kPa. 

S'il est évident, comme nous venons de le d i re, que les conditions 
changent avec la pression d 'injection , on voit qu 'i l en est de même si 
la n atu re du coulis va ri e. La figu re 22 montre clairement cette dernié­
re corrélation. 

Avec le cou lis dense on arrive trés vite à une stabi l isation relative ­
puisque la stabi l isation totale ne peut s'obtenir  q u 'au bout d 'un  temps 
infini -, alors qu 'avec un coul is moyen et surtout avec l 'eau aucune 
stabi l isation 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 uti l isé. 

La définition du «Ciaquage» dans le cas d 'injection dans un massif ro­
cheux n'est pas b i en précise. Peut-être devrait-on parler de claquage 
q uand les débits d 'injection à pression constante n'ont pas tendance 
à d iminuer avec le temps. O n en a v u quelq ues exemples dan s les fi­
gures précédentes. 

Fig. 20 Ouverture progressive de la fissu-
re 

x o �, -----+----�10�--------�20�--�����--��---4�0�----�---5�0�m .. 

�rou d' injection 
- coulis moyen 
- pression max. pompe 1500 kPa 
- massif élastique 
-. distance atteinte par l'injection 
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l i  est certa in ,  néanmoins, q u e  le claquage s e  produit quand on entre 
dan s le «domaine d 'instabilité» situé à gauche de la l igne OI du modé­
le exposé à la figure 6. Ceci montre à la fois l ' intérêt de ce modéle et 
jette un e lumiére sur le phénoméne du  claquage. 

7. CONSEQUENCES PRATIQUES 

Les études exposées ci-devant peuvent, à premiére vue, para1tre 
quelque peu théoriques et de modeste portée pratiq ue. Mais cela 
n 'est vraiment pas le cas et je vais énoncer quelques conséquences 
concrétes qui peuvent être déduites des études exposées j usqu 'à ce 
point. li s'agit parto i s de connaissances nouvelles, parto i s de la confir­
mation de régles que l'expérience avait permis d 'établ ir, encore que 
d 'une façon peut-être u n  peu empir ique et osée. 

Signalons tout d 'abord que les outils mathématiques m is au point à ce 
jour, et ceux qui san s doute le seront dan s un tutur p l us ou moins rap­
proché, permettent déjà et permettront eneore m ieux à l 'avenir d 'étu­
dier avec un haut degré de fiabilité les problémes relatifs à l ' injection 
de massif rocheux p ar 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 homogéne et isotrope, i l  faudra toujours accepter une 
certaine d ispersion des résu ltats par rapport aux études théoriques 

k Po p 

t 
2000 see 

Fig. 22 lnf/uence de la nature du coulis 
- pression max. 1500 kPa 
- massif élastique 

que l 'on pourra mener. Néanmoins, la valeur de celles-ci en tant que 
directives p ou r la réalisation des injections de coulis de ciment en ro­
cher me semble être de la plus haute importance. 

Parmi les résultats qu i  émergent le plus de nos recherches, notons les 
su ivants: 

1 .  U ne injection destinée à étancher parfaitement un massif rocheux 
ne pou rra pas se fai re rationnel lement en un e seu le étape. 1 1  faudra 
au contraire, par u ne premiére série d 'injections à fai b le pression, 
rempl i r  les fissures les plus importantes. 
Par la su ite, les fissures plus fines devront être injectées par u n  
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 lu i-même comporte des grains d 'un certain diamétre, i l  sera 
impossible d 'i njecter avec du ciment des fissures dont les ouvertu­
res réelles seraient inférieures à, d isons 2 à 3 fois le diamétre des 
g rains les plus gros, soit quelque eh ose comme 0,3 ou 0,4 m m si 
l 'on util ise des ciments normaux. 
O n ne peut donc en  général pas s'attendre à u ne étanchéité parfai­
te. Si o n la recherche, i l conviendra parfois de penser à un e combi­
naison:  coulis de ciment d 'abord , produits chimiques ensuite. 

1500�----------.---�----��----�L--,r----------,-----------, 

500 t-----

0 ����-l��������l-���-L�--�_J�V�ol. 
35 lt : 40 lt 45 l t 50 l t 55 l t 60 lt 
trou ------?----- fissure 

Fig. 23 Variation de la pression d'injection 

en fonction du volume injecté 
- pression max. 1500 kPa 
- mas si f é/astique 
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Fig. 24 Ecran d'étanchéité 

3. Lors de la réalisation d 'un  écran d 'étanchéité, la solution la p l us ra­
tionnelle ne consiste pas à prévoir des écartements égaux entre 
les diverses perforations et des pressions constantes, mais plutôt 
à adapter les distances, de sorte que les derniêres perforations, 
qui viennent se situer à côté des toutes premiêres, le soient à des 
d istances inférieures à la moyenne. En outre, les pressions d 'injec­
tion seront augmentées d'une série à la su ivante. 
Ce cas est représenté à la figu re 24. 

4. li convient de se rappeler qu 'avec un coul is  de ciment qu i  compor­
te u ne certaine cohésion, la d istance atteinte par l ' i njection sera 
souvent l imitée. 1 1  en est de même des volumes d ' injection. Par 
contre, les injections d 'eau ne comporteront aucune l im ite et l ' in ­
jection ne s'arrêtera jamais. Pour des pressions élevées le débit 
au ra même tendance à augmenter avec le temps, en fonction du 
claquage du massif rocheux. 

5. A la suite de ces faits, on saisit fort bien que l'essai dit «Lugeon» 
pourra indiq uer certai nement u ne valeur de la perméabil ité du ro­
cher envers la circulation de l 'eau, mais ne pourra jamais servir à 

évaluer correctement le volume de coulis qu' i l  se ra nécessaire ou 
possible d 'injecter. 

6. li est d 'usage, dans les injections, de fixer u ne pression maximum 
d ' injections et, par ai l leurs, de l imiter le volume du coulis injecté. 
Cette disposition n 'est pas économique. On obtient de bien meil-

p B 

D o maines ' 

CD p as de contact  

® conta c t ,  S < P 

® contact S > P 
domaine stab le 

Fig. 26 Massif élastique, fissuré, saturé. 
Domaines de variation de la contrainte e t de la pression interstitielle. 



leurs résultats en liant à chaque i nstant la pression d' injection ma­
ximale au volume de coulis déjà absorbé. La régle d 'injection est 
alors un e hyperbole de valeur:  

p. V =  ete, 
comme ind iqué à la fig. 25. 
Bien entendu ,  comme cette hyperbole s'étend à l ' infin i ,  tant pour 
les pressions que pour les volumes, i l  convient d 'en couper les 
de u x rameaux extrêmes, comme d 'usage. En uti l isant ce principe, 
on évite d'appl iquer de g randes pressions alors q ue des volumes 
i mportants de coulis ont déjà été injectés et n'ont pas encore fait 
prise, ce qu i  peut amener, outre à des pertes importantes, au cla­
q uage du massif. 
Par ai l leurs, en su ivant une telle régle on obtient un écran d 'étan­
chéité qu i  a u ne épaisseur  plus réguliére que si l'on adopte d 'au­
tres dispositions. L:économie de l 'écran s'en trouve augmenté, 
puisqu'on évite d 'injecter à de trés grandes distances d ' importants 
volumes de cou lis qu i  ne contribueraient pas à l 'amél ioration de 
l ' imperméabil ité. 

7. S' i l  est exact que la d istance atteinte par l ' injection d 'un coulis du 
type Bingham est souvent l im itée, il n'en reste pas moins que le 
temps nécessaire pour atteindre cette l im ite s'approche théori­
quement de l ' infin i .  l i  n'est donc pas rationnel de choisir des pres­
sions d ' injection - q u 'el les soient fixes ou définies en fonction du 
volume déjà injecté - et d ' i njecter aussi longtemps qu 'e l les ne sont 
pas atteintes. En effet, e l les ne le seront jamais et i l tau d ra alors se 
contenter d 'un quelconque critére arbitraire pour arrêter malgré 
tout l ' injection. 11 est bien préférable et plus économique d 'appli­
q uer momentanément des pressions d ' injection q uelque peu su­
périeures à la valeur requise, disons par exemple de 20% , et de 
contrôler de temps en temps si en  ramenant la pression d ' injection 
à la vale ur prescrite, l 'écou lement s'arrête ou no n. Si l 'écoulement 
s'arrête, la pression choisie a été effectivement atteinte, et cela 
dans un temps l im ité, sinon l ' injection doit contin uer encore q uel­
que peu. 

8. Le probléme du claquage dans le massif rocheux à la su ite d'une 
injection doit  être objet d 'attention trés particul iére, et e e la évidem­
ment en relation avec les intentions de l ' ingénieur. l i  ressort claire­
ment des études entreprises que le risque de claquage est d 'au­
tant moins important que la cohésion du  cou lis est plus élevée. 1 1  
ressort également que dan s le  cas de coul is  stables, les pressions 
d 'injection peuvent être p l us importantes q ue les contraintes min i­
males du massif rocheux san s que le claquage ne se produise. 

9. Les propriétés rhéologiques du  coul is de ciment ne sont bien défi­
n ies que si celu i-ci est stable. Dan s le cas contraire i l se produit un e 
séparation de l 'eau et du ciment, ce qu i  fait q ue l ' injection se pour­
su it dans des conditions qu i  s'approchent beaucoup de celles 
d 'une injection d 'eau avec tous les inconvénients qu 'el le présente. 
11 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 produ i re. 

8. CONCLUSION 

Dans le cadre de cet exposé i l ne  pouvait évidemment pas être q ue­
stion d 'épuiser le sujet de l ' injection de coul is de ciment dans des 
massifs rocheux fissurés. Nous pensons néanmoins avoir pu mettre 
en évidence q uelques aspects essentiels du probléme. 
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Abdichtungsmassnahmen bei grossen Talsperren im Karst 

M .  Bal issat und U. Spinnler 

1. EINLEITUNG 

Mit wenigen Jahren Abstand sind in  Zentralamerika zwei griissere 
Wasserkraftanlagen fertig erstellt worden , welche ãhn liche Funda­
tionsverhãltnisse aufweisen: in beiden Fãllen liegt die Sperrstelle i m 
verkarsteten Karbonatgesle in .  Es handelt sich u m die Projekte: 

- Pueblo Viejo-Quixal in  Gualemala sowie 
- EI Cajon in  H onduras (siehe Abb. 1 )  

Nach d e n  ersten erfolgreichen Belriebsjahren erscheinl e s  d e n  Ver­
fassern angebrachl, einen Vergleich zwischen Konzept, Ausfüh­

•rungsmethoden u nd Überwachung der Abdichtungsmassnahmen 
bei beiden Talsperren zu ziehen. 

2.  PUEBLO VIEJO 

2 .1 Projektbeschreibung 

Die 300-MW-Wasserkraftan lage Pueblo Viejo-Quixal l iegl am mittle­
ren Lauf des Ri  o Chixoy ca. 80 km niirdl ich de r Hauptstadt Guatemala 
City. Der 460 mio m3 Speicher wird durch den 1 30 m hohen Stein­
schüttdamm Pueblo Viejo gebildet. Von dort fl iesst das Wasser m it­
tels eines 25 km langen Druckstollens nach Quixal , wo d ie Ausbau­
wassermenge von 75 m3/ s u nter ei ne m maximalen D ru ek von 515 m 
in 5 G ru ppen à je 60 MW turbin iert wird .  

Wei l  d i e  ersten Studien 1972 angefangen wurden, konnle d e r  Bau der 
Anlage bereils 1 977 in Angriff genommen werden, d .  h. ein knappes 
Jahr nach dem verheerenden Erdbeben vom Februar 1976. Das Pro­
jekt wurde im November 1 983 fertiggestellt. Die Lage des Dammes 
Pueblo Viejo un d seiner Nebenbauwerke ist in  Abb. 4 dargestellt. E in 
Hauptschn itt des Dammes ist au f Abb. 5 abgebildet. Mii d em Einstau 
des Speichers wurde im Januar 1 983 begonnen. Durch Regulieren 
mit den Schülzen von beiden G ru ndablãssen wurde der Stauspiegel 
langsam bis auf d ie normale Belriebsstaukote von 800 m ü .  M. ge­
bracht. Der erste Vollstau wurde Anfang Oktober 1 983 erreicht. Seit­
dem hat d er Stauspiegel zwischen d en Kolen 780 un d 802 m ü. M. ge­
schwankt, d. h. 79 bis 102% der max. Belriebsstauhiihe erreicht. 

2.2 Geologische Verhãltnisse 

Di e Sperrstelle l iegl in  einer engen Schluchl, die vom Rio Chixoy aus 
einer mãchtigen Kalk- u nd Dolomilformation erodiert wurde. Fluss­
aufwãrls grenzl der Kalkslein unmittelbar an ullrabasische Gesleine 
(Serpentinit), die den Hauptte i l  des Beckens bi lden und als wasser­
dichl angesehen werden kiinnen (siehe Abb. 2). In unm ittelbarer Na­
he der Sperrstel le sind zum Tei l  Kal k und Serpentinit durch dicke Ab­
lagerungen von vu lkanischer Asche (bis zu 25 m) überdeckt. 

Kalkslein und Dolomit sind verkarstet. Der Verkarstungsgrad ist sehr 
unterschiedlich u nd die hydrogeologischen Verhãltnisse sind kom­
plex. Eine Übersichl über die versch iedenen Arten der Verkarstung 
konnte ersl wãhrend der Ausfüh rung der Bohrarbeiten für den Dich­
lungsschleier gewonnen werden (siehe Abb. 3). Diese Verhãltnisse 
wurden ausführl ich von Wiesner u nd Wilhelm [3] beschrieben. 

Der Oberflãchen karst i si teilweise mii Entlastungskl üften an d en stei­
len Schluchtwãnden verbunden und reichl ca. 20 bis 30 m bergwãrts. 
Er weist d en hiichsten Verkarslu ngsgrad au f. 

M E X I C O  

Ebe ne von Peten 

CPF "' VERWERFUNG CHIXOY POLOC H I C  

M F  "' VERWERFUNG MOTAGUA 
JCF = VERWERFUNG JOCOTAN-CHAMELECON 

Abb. 1 Lage der Projekte 
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l O  km 

Der Übergangskarsl isl ein System von subvertikalen Riihren und 
Spalten ,  die den Oberflãchenkarst m it einem tieferen Enlwãsse­
ru ngsn iveau verbinden. Auf der rechten Flanke wurde auf Kole 680 
bis 700 e in  ausgeprãgtes System von Karstkavitãten gefunden, die 

Abb. 2 Geo/ogische Karte des Projektes Pueblo Viejo/Quixa/ (Nach E. Wiesner 
und R. Wilhelm, 1985) 
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m.ü.M.  

teilweise mit Fei nsedimenten (Silt, Ton) gefül lt sind. Es handelt sich 
hier u m ei  nen fossilen Karst, der sich allmãhlich mit Sedimenten ge­
fü l lt hat, wãhrenddem der Spiegel des Vorfl uters (Rio Chixoy) gestie­
gen ist. 
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Vor dem Bau des Dammes sind einige kleine warme Quellen (ca. 37 
0C} an beiden Flussufern beobachtet worden.  Die Herkunft des Was­
sers konnte n icht sicher festgestellt werden: es wurde vermutet, dass 
es aus grosser Entferung aus den Talflanken kommt. Das Tempera­
tu rgefãlle von ca. 1 5° konnte durch die grosse Überlagerung (bis zu 
1 ,8 km) der Talflanken erklãrt werden . Wãhrend des Baues wurden 
beim Ausbruch von Stollen und Galerien noch bedeutend hõhere 
Temperaturen (bis 55 °C} registriert, was auf einen sehr hohen Ther­
malgradienten zu rückzuführen ist. Ebenfalls ist in tiefen Bohrungen 
warmes (41 °C} gespan ntes Wasser gefu nden worden.  Diese Beob­
achtungen haben zur Vermutu ng eines tiefen thermalen Karstes ge­
führt [3]. Dieser Karst wird vor allem durch aufste igende subvertikale 
Rõhren gebi ldet. Er  weist Horizonte auf (z. B. zwischen Kolen 600 un d 
670), welche infolge ungünstiger Kom bination von Temperaturen und 
Drücken e ine hõhere Karbonatd issolution aufweisen ( = hõhlenfõrmi­
ger Karst). 

Abb. 3 Verkarstung an der Sperrstelle Pueblo Viejo (Nach E. Wiesner und 
R. Wilhelm, 1985) 

Es liegt au f d er Hand , dass gu te Kenntnisse d er Karststruktur di e Vor­
bedingung waren, u m e ine erfolgreiche Abdichtung des Dammunter­
grundes zu erreichen.  Diese Kenntnisse konnten zum Tei l  erst wãh­
rend des Baues gewonnen werden. 
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Abb. 6 Bohrschema Pueblo Viejo 

2.3 De r Dichtungsschirm 

A': JEDE ZWEITE A-BOHRUNG 

ALS KERNBOHRUNG 

E: NUR AUF RECHTER TALFLANKE 

Das ursprü ngl iche Konzept sah e in en Schleier von begrenztem U m­
fan g vor (siehe Abb. ?a) .  Frühere Sondierkampagnen hatten gezeigt, 
dass di e Fundation bis 30 m Tiefe in  derTalachse un d bis 60 m Tiete in 
den Flanken durchlãssig war. Trotz ein iger ungeklãrter Punkte, wie 
z. B. d em relativ tlachen G ru ndwasserspiegel autder l inken Talflanke, 
wurde di e Verkarstung al s eh er oberflãchl ich u nd an Entlastungsspal­
ten gebunden betrachtet. 

Der Dichtu ngsschirm wurde konzipiert, um den Anforderungen der 
Voruntersuchungen z u genügen, d. h. m it ei ne r Galerie (G 1 - 4) unm it­
telbar u nter dem Dammkern, die eine Behandl ung oder Nachbe­
handlung des Obertlãchenkarstes zu jeder Zeit erlaubt und zwei ln­
jektionsstol len (G 1 - 1/2, 3 un d G 1 - 5, 6) aut beiden Flanken. l njektions­
arbeiten wurden an zwei Versuchsteldern in Angriff genommen. Die­
se ermõgl ichten neben einer Anpassung der lnjektionsmischungen 
und -drücke, eine bessere Erkundung der lokalen Karstverhãltnisse. 
Tiete Untersuchungsbohrungen wurden ebenfalls in regelmãssigen 
Abstãnden aus d en bereits angetangenen Stollen abgeteuft und 
dienten z ur Best immung des Endkonzeptes des Schleiers. Folgende 
Anpassungen wurden wãhrend des Baues beschlossen: 

' 
' '  
u 

a) Verlãngerung und Richtungsãnderu ng von G l - 5 und G l - 6 aut 
der rechten Flanke, u m an den dichten Kontakt Kal k - Serpentinit 
anzuschliessen. 

b) Vertietung des m ittleren Teils des Schleiers b is aut Kole 570. 
e) Ausbruch eines zusãtzlichen Stollens G l - 7 um den subtossi len 

Karst zu inspizieren und besondere Abdichtungsmassnahmen zu 
ergreiten.  

d) Verlãngerung des Schleiers aut der l inken Flanke bis zur Achse 
des Triebwasserstollens, d. h. bis zu einer Stelle, wo der hydraul i­
sche Gradient klein ist. 

D er Dichtungsschleier wird du re h e ine Seri e von Drainagebohrungen 
ergãnzt, d ie zum grõssten Tei l  aus den paral lel zur Talachse verlau­
tenden Stol len (Umleitstollen, G ru ndablass N r. 1 ,  Zugangsstollen 
rechte Flanke) gebohrt worden sind , u m  die Flanken unterhalb des 
Dammes zu entlasten. 

2.4 Das Bohrschema 

Das angewandte Bohrschema ist in  Abb. 6 dargestellt. Der Schleier 
wird i m Normalfall durch ei ne Reihe von 20 g tlussautwãrts geneigter 
Bohrungen gebildet. Di ese Neigung entspricht d er mittleren Neigung 
des Dammkerns. I n  den Flanken geht der Schleier bei der ersten 
Richtungsãnderung d er Stol len von e in er geneigten in e ine vertikale 
Ebene über. Diese Lage ermõglicht es, di e subhorizontalen Kalkbãn­
ke unter einem günstigeren Winkel zu durchbohren .  

D ie  Bohrungen A, B und e mi t  Abstãnden von 12 ,  6 und 3 m waren 
zwingend vorgeschrieben. Wo ertorderl ich wurden n oe h Seri en F u nd 
G in Abstãnden von 1 ,5 bzw. 0,75 m ausgetührt. Die lnjektionsgutaut­
nahme (in kg Feststofte pro Lautmeter ausgedrückt) einer bestimm­
ten Serie war für die Austührung der nãchsten Serie entscheidend. 
Die Grenzwerte betrugen: 
a) in Zonen mit starker Verkarstung:  max. Aufnahme � 100 kg / m  
b )  in  anderen Zonen:  max. Autnahme � 200 kg / m  

Wo d ie max. Autnahme 1000 k g / m  übertrat, wurden immer d i  e Seri en 
A bis F ausgeführt. 

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

U m die erwünschte Genauigkeit bei Bohrungen bis 200 m Lãnge zu 
erreichen, wurden ausschliesslich Rotationsbohrungen m it einem 
min imalen Durch messer von 48 mm ausgetührt .  

2.5 lnjektionsmischungen und ·drücke 

Autgru nd der bei den Versuchsteldern gemachten Ertahru ngen sind 
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Abb. 7 Projektierung und Ausführung 
des Dichtungsschleiers Pueblo Viejo 
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folgende l njektionsmischungen beim Dichtungssch i rm zur Anwen­
dung gelangt: 

Feststoffe (S) 
Wasser (W) 

Zement Vulkanische Bentonit 
W : S  

Asche 
1 60 100 - 2 1 ,6 
1 00 100 - 0,5 1 ,0 

80 1 00 - - 0,8 
1 54 1 00 120 - 0,7 
1 1 0  1 00 120 1 , 1  0,5 

AUFNAHME IN Kg/m 

500-r---r----�------r-----�-----r-----r----�---, 

(al/e Mengen m kg) 200 -+---B0::&.n*-7*7�.-+---+---+---+----+--4 
Wegen des hohen Sulfatgehaltes de r Thermalquel len wurde ei n su l­
fatbestãndiger Zement (ASTM�yp V) mit einer Feinheit nach Blaine 
von ca. 5000 cm2/g vorgeschrieben. Zur Erste l lung der Mõrtel- 1 00 -+--+0-::::!!��f0i:lJ&�Ç4?�-I------I----I--------t--l 
Mischungen wurde lokale vulkanische Asche m it einem G rõsstkorn 
von 2 m m verwendet. 

Folgende Richtl i n ien wurden bei d en l njektionsdrücken angewendet: 

a) Normalfall - ca. 0,45 bar p ro m Tiefe 
- max. 60 bar i m massiven Gestein 

b) Spezialfalle - bei m Antreffen grõsserer Hohlraume oder in  Zonen 
mit totalen Wasserverlusten 
p soi l = 15 ba r (W : S  = 0,5) 
- bei m Aufspalten (cracking) von Diskontinu itaten 
p soi l = p Aufspalten + 2 bar (p m in = 15 bar) 

In l njektionsstrecken ,  wo d er Soii-Druck nach zweifacher Wiederho­
lung nicht erreicht werden konnte, wurde das Loch wieder aufgebohrt 
und mit e i  n er Fernsehkamera inspiziert. In gewissen Fal le n von grõs­
seren Kavitaten mit starkem Wasserstrom wurde auf das Joosten­
Verfah re n  (Wasserglas + Ca Cl2) zurückgegriffen .  

Es ist interessant zu vermerken, dass d ie  Hauptkarsterscheinungen 
bereits anhand der zwei ersten Serien von l njektionsbohrungen (A 
un d B) erkannt wurden un d zwar vor al lem wegen d er zur Anwendung 
gelangenden hohen Drücke. 

Das generelle Vorgehen bei der Ausführung des Dichtungsschle iers 
in Pueblo Viejo kan n somit wie folgt gekennzeich net werden: 

- Anwendung von hohen Drücken ( = gu te Erkundungsmethode für 
Karstvorkommen) 

- Stabi le l njektionsmischungen (weniger als 5% Setzung der fest­
stoffe nach 30 m in)  

- Wechsel von d ü nneren z u dickeren Mischungen b is Soii-Druck er­
reicht wird. 

2.6 lnjektionsgutaufnahme 

In Abb. 7b sind samtliche Stellen dargestel lt ,  die eine l njektionsgut­
aufnahme grõsser als 1 000 kg /m in allen Serien aufweisen . Dies do­
kumentiert gleichzeitig die Verkarstung an der Sperrstel le u nd in  den 
Talflanke n .  Diese Darstellung wurde wahrend de n ganzen l njektions­
arbeiten fortlaufend «à jour .. gehalten .  

D i e  mittlere lnjektionsgutaufnahme pro Serie ist in  Abb. 8 angege­
ben . Die Streuung ist h ier n icht dargestellt, hat sich aber oft bei den 
Hõchstwerten als ein Mehrfaches des Mittelwertes erwiesen .  Eine 
detai l l ierte statistische Auswertung wird von Wiesner u n  d Wilhelm [3] 
angegeben .  E i ne  deutl iche Abnahme von einer Seri e zur nachsten ist 
gut ersichtl ich, sowohl auf de r l inken al s au eh aut d er rechten Flanke. 

Abb. 9 Reduktion der Durchltissigkeitswerte Pueblo 
Viejo unterhalb G 1 - 6 von Serie A bis D und E 

(Kontrollbohrungen) 
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Abb. B Mittlere /njektionsgutaufnahme Pueblo Viejo 

D 

E ine Ausnahme bi lden d ie Seri en D un d E, di e in einer anderen Rich­
tung gebohrt worden sind . l hre Mittelwerte sind jedoch eindeutig klei­
ner als 1 00 kg / m  und die Streuung gering.  

Wasserabpressversuche sind nur  in  A-, D- und E-Bohrungen syste­
matisch ausgetührt worden. De r Ertolg de r Behandlung lasst sich am 
besten anhand der Abb. 9 feststel len.  Hier zeigt sich für den Stol len 
G l - 6 ei ne markante Reduktion der Restdurchlassigkeiten nach lnji­
zieren der Serien A - C  und F - G .  99% der Werte bleiben u nter 2 Luge­
on (UL). Ãhnl iche Diagramme kõnnen für die anderen l njektionsstol­
len gezeichnet werden. 

2.7 lnstrumentierung 

Zur Kontrolle derWirksamkeit des Schleiers dienen ca. 1 50 Hydrome­
ter oder eintache Bohrlõcher, die im oberen Tei l  verrohrt und mit ei­
nem Manometer versehen sind. Solche Hydrometer sind sowohl aut 
der Wasser- als auch aut der Luttseite des Schleiers, bzw. der lnjek­
tionsstollen installiert worden. Di e luftseitigen Hydrometer sin d mit ei­
ne m Wasserhahn versehen und kõnnen i m Fal i  ei nes zu grossen An­
stieges des Wasserdruckes auch als Drains tunktionieren. 

Zur Abklarung d er Verhaltnisse in  der Talachse dienen auch 8 elektri­
sche Piezometer (Schwingsaite-Messverfahren) in der Fundation , 
unmittelbar unter dem luttseitigen Stützkõrper des Dammes. Diese 
Gerãte sind der restl ichen l nstrumentierung des Dammes ange­
schlossen .  

E ine gewisse Anzahl Handmesstel len erlauben in  d e n  Stol len un d an 
ausgewahlten Stellen unterhalb des Dammes eine Messung des 
Drainagewassers. 

- A 

- - D 

. . . . . . . . .  E 

5 1 0  1 5  20 25 
LUGEON E I N H E I TEN ( U L) 



2.8 Verhalten des Dichtungsschirmes 

Ei n ersler H inweis auf die Wirksamkeil des Schle iers isl au f d er l inken 
Seile n oe h vor d em erslen Einslau gegeben worden . Du re h lnjizieren 
aus G l - 1 und G l - 3 isl das Gru ndwasser zwischen Serpenlin il und 
Schleier eingestaut worden un d d er Grundwasserspiegel ist von Kole 
725 bis a ul Kole 753 gesliegen .  

D er  ersle Einslau ist m ii kontrol l ierler Steiggeschwi ndigkeit des Stau­
spiegels erfolgt. Zwei U nterbrüche wurden bei Kolen 745 (10 Tage) 
u nd 766 (6 Wochen) eingeschaltel, u m das Einstel len eines nahezu 
permanenlen Stromungszustandes zu bewirken .  Es wurde bereils 
festgeslellt, dass an gewissen Slellen in den Slollen ein überpropor­
tionaler Druckabbau du re h d en Schleier erfolgt, wahrend an anderen 
Slel len d ieser Druckabbau l inear ist. E ine eingehende l nterpretation 
wird von Ewert [2] gegeben . U nlerhalb des Dammes sind die Verhalt­
nisse eher slabi l :  die Piezometer zeigen im luftseitigen Bereich der 
Fundation eine Stromung von unten nach oben .  Der Grundwasser­
spiegel isl unabhangig von der Staukote und schwankl mii dem UW­
Spiegel. 

Bei der maximalen Staukote (800 m ü. M . ) ,  die i m Oktober 1 983 erst­
mals erreicht wurde, ist eine Gesamlsickerwassermenge von 25 1 / s  
gemessen worden. Diese Menge hat sich inzwischen etwas redu­
ziert. Umlaufigkeiten am Schle ierrand sind n icht festgestellt worden 
und waren ohnehin schwierig zu beobachten .  

I n  Abb. 10, 1 1  u n d  12  sind Druckvertei lu ngsbilder f ü r  drei typische 
Querschnitte des Dammes und der Fundation dargeslel lt .  Die lnter­
pretation d i  ese r Figu re n i si n ichl immer einfach, weil für jeden Stol len 
u n  d jede Hydrometergruppe praklisch e i n  anderer Grundwasserspie­
gel eingetragen werden muss. Es isl jedoch von l nleresse, zu nolie­
ren ,  dass an gewissen Stellen (wie z. B. Schn itt L + 228 /G l ·  7) die 
Wirksamkeit des Schle iers eher fragwürd ig bleibt, wei l  der Fels dort 
ohneh in relativ d icht isl. Bei anderen Stellen (z. B. Sch nitt L + 

126,50/G l - 4) isl e in eindeuliger Druckabbau in der Schleierebene 
festzustel len. 

Es wurde weiter festgestel ll ,  dass Wasserspiegei-Schwankungen 
von ca. 20 bis 25 m i m Staubecken e i  nen se h r gedampften Einfluss 
auf die hydrostatischen Drücke am Schleier haben. Auf der Luftseite 
des Schle iers sind die Veranderungen noch kleiner. 

SC H N I TT L +  40,50 

e e e e e e 1 - SCHL E I E R E B E N E  

- - - - - 2 - P I EZOMETER 

- - - - 3 - P I E Z O M E T R I S C H E R  O R U C K  ( I N  M)  

---- 4 - POT E NTIALLI N I E N  ( I N %) 

Abb. 10 Linke Flanke Pueblo Viejo: Hydrostatische Druckvertei/ung 
(Stand 31. 12. 85) 
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Abb. 11 Pueblo Viejo Mitte (Nahe Hauptdammquerschnitt): 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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Legende : 

A :  U m l e itsto l len 

B,  C: F a ngda m me 

D :  M itte lab lasse 

E :  K ro nenüberfa l l  

F :  H ochwasserentlastu ngssto l l e n  

Abb. 1 3  Wasserkraftanlage EI Cajon, Übersichtsplan 
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2 .9 Kennzahlen zum Dichtungsschirm 

Ausmasse: - Flãche: 211 000 m2 
- Bohrlãnge: 1 95 000 m 
- Galerienlãnge: 3700 m ( inkl .  Zugãnge) 

Feststoffmenge (Zement l Benton i t l Asche ):  17 200 t 
d. h. 63,5 kg l m2 
oder 88,2 kg lm l  
(meistens O kg lml ,  max. Aufnahme = 100 000 kg lm l) 

Kosten: - ca. 52 mio US$, d .  h .  192 U S $ I m 2  
Produktion: - Spitzenleistung 10 000 m i Monat 

- Anzahl Bohrmaschinen: 8 

3. EL CAJON 

3.1 Projektbeschreibung 

Die 300-MW-Wasserkraftanlage EI Cajon liegt im nórd l ichen Zentral· 
Honduras wen ige Kilometer unterhalb des Zusammenflusses der 
Flüsse Humuya u nd Su laco. Nach rund 15jãhriger Planungsphase 
wurde 1980 mit dem Bau begon nen , welcher 1985 termingemãss ab­
geschlossen wurde. Die wesentl ichen Elemente der Anlage sind in  
Abb. 1 3  dargestel lt. Mit dem Einstau des an der Sperre 185 m tiefen 
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400 --
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sich de r Stauspiegel zwischen den Kolen 260 und 278 m ü. M. Damit 
sind ru nd 2 Betriebsjahre mit 85 bis 95% der max. Stauhóhe verflos- Legende: VULKANITE 

SUBLITHOGRAPHISCHE 
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sen, was eine erste Beurte i lung der getroffenen Abdichtungsmass­
nahmen erlaubt. 

3.2 Geologische Situation 

Ei n geologischer Querschnitt an d er Sperrste l le ist in  Abb. 14 darge­
stellt. Charakteristisch sind die praktisch über die ganze Stauhóhe 
vorhandenen massiven Kalksteinbãnke, welche leicht talauswãrts 
einfal len,  darüber folgen 2 Serien von feinschichtigeren Kalken ,  so­
wie zuoberst eine Kappe von jüngeren Vulkaniten .  Hauptdiskonti nu i­
tãten s in d e ine Reihe von subvertikalen, mit Kal z i t un d Le h m gefüllten 
Bruchzonen ;  d ie ste l lenweise ausgeprãgten Schichtflãchen;  sowie 
verschiedene Kluftscharen, welche den Gesteinsverband g rossrãu­
mig durchtrennen . 

Obwohl die Kalke i m Handstückbereich ausgesprochen gesund u nd 
dicht s ind,  bewirken d ie verschiedenen Diskontinuitãten im Gesamt­
verbund doch e ine betrãchtl iche Durchlãssigkeit, welche sich in den 
Aufsch lussbohrungen durch hãufige totale Wasserverluste bemerk­
bar machte. Die Diskontinu i tãtsflãchen sind oft stark verkarstet und 
an verschiedenen Stel len sin d eigentl iche Karsthóhlen von mehreren 
hu nderten m3 Vol ume n angefahren worden. 

Abb. 1 5  zeigt ei nen geologischen Lãngsschnitt i m Talweg. Wichtig ist 
hier das Vorhandensein des Bruches V, einer Kontaktzone zwischen 
den durchlãssigen Kalken der Sperrstelle u nd den um ein mehrfa­
ches undurchlãssigeren Vulkaniten im Staubecken .  Dieser Kontakt, 
rund 250 m wasserseits de r Sperre, hat das Konzept des l njektions­
sch irmes wesentlich beeinflusst. 

3.3 De r Dichtungsschirm 

Die Form des gewãhlten l njektionsschirmes ist, als perspektivische 
Darstel lung von d er Wasserseite h er gesehen, in  Abb. 16 dargestel lt .  

An d er Sperrenaxe erstreckt si eh d er vertikale Schirm in beiden Flan­
ken nu r relativ wenig tief in d en Berg h ine in ,  dan n verlãuft er in  abge­
winkelter Form talparallel bis zum Anschluss an d ie vorher erwãhn­
ten, wassrseitigen Vulkanite. U m e i ne Umlãufigkeit unter d em Schirm 
oder der Mauer zu verh indern, wurde zusãtzlich d ie gesamte Flãche 
zwischen Staumauer un d Vulkaniten mit einem i m Prinzip horizonta­
len Schirm abgedichtet. Dies ergibt zusammen die heute als «Bade­
wan ne» bekannte Form des Gesamtschirmes, zu dessen Realisie­
rung 23 Galerien bis in  die Vulkanite h i nein vorgetrieben wurden. Zum 
Anschluss des zentralen T ei les des Schirmes an d i  e Vulkanite wurde 
zusãtzl ich e ine Galerie entlang d er Kontaktzone unter d em ursprüng­
l ichen Flusslauf h indurch erstel lt .  

Lokal e Anpassungen an die Geometrie waren notwendig i m Bereich 
de r früher erwãh nten Bruchzonen,  bzw. bekannter grósserer Karst­
hóhlen . 

l - IV BRUCHZO N E N  

S3 - S 1 0  A U FSCHLUSSBOH R U NGEN 

G1 - G4 SONDI ERSTOLLEN 

MASSIVE KALKE 
(VERKARSTET) 

Abb. 14 Geo/ogischer Querschnitt in Maueraxe EI Cajon 
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Abb. 15 Geologischer Uingsschnitt i m Talweg EI Cajon 
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Zwei früher erstellte Sondierstollen wurden z u Drainagegalerien aus­
gebaut. 

3.4 Das Bohrschema 

Das z ur Anwendung gelangte Bohrschema ist in  Abb. 17 dargestel lt .  

Die Seri en 1 bis 3 mit Abstãnden von 10, 5, bzw. 2,5 m waren zwingend 
vorgeschrieben. Bei Aufnahmen von mehr als 200 kg l m  in ei nem 
5-m-Abschnitt wurden zusãtzl iche Serien 4 und 5 in Abstãnden von 
1 ,25 m bzw. 0,63 m ausgeführt. 

Gebohrt wurde bis 50 m Tiefe mit Perkussionsgerãten ,  bei grósseren 
Tiefen m it Rotationsbohrmasch inen ; dies um d ie geforderte Rich­
tungsgenauigkeit e inhalten zu kónnen.  

Na eh Abschluss eines Feldes wurden al le 50 m gekernte Kontrollboh­
rungen abgeteuft und abgepresst. 

3.5 lnjektionsmischungen und -drücke 

Folgende Richtwerte wurden für die l njektionsdrücke aufgestellt: 
Drücke: - 0,5 bar pro m Felsüberdeckung 

- max. 50 bar im Kalkgestein 
- max. 30 bar in Vulkaniten 
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l njektionsgalerien innerhalb Badewanne 

· - - - - - - • l njektionsgalerien ausserha l b  Badewanne 

Abb. 16 lnjektionsschirm: Auslegung «Badewanne", EI Cajon 

Auf Grund anfanglicher Versuche mit versch iedenen Mischungen 
wurde eine Standardmischung mit folgenden Eigenschaften vorge­
schrieben: 
Mischungen: - W /Z Faktor :  0,7 (Gewicht) 

Spez. Gewicht 1 ,6 g / cm3 
Sedimentation nach 3 h: 2 ± 0,5% 

- Viskositat (Marsh): 40 - 50 see. 
- 28 Tage Druckfestig keit :  100 kg /cm2 

Als Zement kam d er lokal hergestellte ASTM-Typ I P  mit 25% Puzzolan 
zur Anwendung. 

Je nach speziel len Verhaltnissen wurden der Standardmischung 
n oe h 15% Sand (O - 1 m m) bzw. 2% Bentonit zugegeben (in % des Ze­
mentgewichtes). 

Die lnjektion eines Feldes wurde been de!, wenn in ei n em beliebigen 
5-m-Abschnitt ei ne r Kontrol lbohrung di e Wasserabpressversuche ei­
ne Aufnahme von weniger als 2 Lugeon sowie di e folgenden Ausinjek­
tionen e ine Zementaufnahme von wen iger al s 50 k g p ro Laufmeter er­
gaben. 

Allgemein war das angewandte l njektionskonzept charakterisiert 
durch :  

dicke, stabile M isch ungen 
- hohe lnjektionsdrücke 
- begrenzte Penetrationstiefen .  

3.6 Zementaufnahme 

Die mittlere Zementaufnahme derverschiedenen Serien ist in  Abb. 18 
dargestel lt .  Die deutl iche Abnahme von einer Serie zur nachsten 
zeigt, dass eine Überlappung zwischen den einzelnen l njektionsló­
chern z u Stande ka m un d dass die gewahlte Kombination von hohen 
lnjektionsdrücken mit d icken ,  stabilen Mischungen gerechtfertigt 
war. 

GR GR 7 1;78 70!95 

....................... , ....... Drainagegalerien ausserha lb  Badewanne 

· . .  • · · · · · · · · . .  Kontakt Kal k - Vu lkanite 

NORMAL-FELD 

Serien 1 - 3 
Abb. 17 Bohrschema EI Cajon 

SPEZIAL-FELD 

zusatzliche Serie 4 + 5 

Aufnah me in kg/m 
1 000�-----r--------�------�---------r--� 

Die wesentlich hóheren Aufnahmen i m zentralen ,  flachen Tei l  des 200 -+---t----�::f."�����o;;::-----t----i 
Sch i rmes lassen sich durch geologisch ungünstigere Verhaltnisse 
(intensivere Klüftung,  Verkarstu ngsgrad) sowie durch die u nter­
sch iedl iche Geometrie der Bohrebenen mindestens q ualitativ erkla­
ren .  

3 .  7 lnstrumentierung 

Die Wirksamkeit des Schirmes wird durch laufende Kontrollen der 
Drücke sowie der Sickerwassermengen überprüft. Dazu dienen: 
- 327 Hydrometer (hydraul isch) wasser- und luftseits des Schirmes 

sowie u nter der Mauer eingebaut. 
- 80 elektrische Piezometer im Bereich des Drainageschirmes in 

beiden Widerlagern versetzt. 
- ru nd 100 Drainagebohrungen in beiden Flanken sowie unter der 

Mauer, gebohrt aus den l njektionsgalerien. 
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Abb. 18 Mittlere Zementaufnahme EI Cajon 

Seri e 
3 

Seri e 
4 

- j e 1 alter Sondierstol len p ro Flanke, umgewandelt in e ine Drainage-
galerie. 

- die Maschinenkaverne in  der lin ke n Flanke luftseits des Schirmes. 

Die Ablesu ng der Hydro- und Piezometer erfolgt ausschl iesslich von 
Hand. Zur Messung der Sickerwasser an den verschiedenen Stellen 
dienen 4 Venturikanale mii automatischer Registrierung, 6 fixe Mess­
überfalle sowie 10 Handmesstellen. 



3.8 Verhalten des Dichtungsschirmes 

Abb. 19 zeigt einen typischen Langsschnitt mit den aut der «trocke­
nen•• Seite des lnjektionssch i rmes eingebauten Hydrometern und 
d en für verschiedene Stauspiegel gemessenen Drücken. Deutl ich z u 
se h en ist di e starke Abnahme von etwa 80% des normalen hydrostati­
schen Druckes im Bereich des Kontaktes Kalk-Vulkanite auf etwa 
40% u nterhalb der Staumauer. Dies zeigt deutl ich die gute Wirksam­
keit des flachen Schirmes, der eine Umlaufigkeit entlang der tiefen 
Karste und Klüfte in  dieser Zone weitgehend verhindert. 

Die an verschiedenen Stellen gemessenen Sickerverl uste sind in 
Abb. 20 in  Funktion der Stauhohe aufgezeich net. 

Die direkten Sickermengen in d en l njektionsgalerien sowie die durch 
d ie Drainagebohrungen in  Mauerhohe erfassten Sickerwasser sind 
m it 15 bis 20 1 /s gering .  Dies deutet wiederu m aut einen gesamthaft 
dichten Sch i rm h in .  

D ie  g rosseren Sickermengen , die in  den beiden tiefer in d ie Flanken 
reichenden Drainagestol len 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 kürzlich gemachte Farbversuche verstarkt. 

Mit wenigen Ausnahmen,  wo die Sickerwasser tonhaltig s in d un d auf 
Auswaschu ngen h indeuten, scheinen sich die messbaren Sicker­
wassermengen zu stabil isieren .  Di e heutige Totalmenge betragt etwa 
530 l i s, was etwa 0,5% der m ittleren ,  jahrl ichen Abflussmenge be­
deutet. 

Zusatzl iche Verluste sin d i m Bereich d er Sperre oder u nterhalb davon 
nicht feststel lbar, al lerd ings auch n icht auszusch liessen. 

3.9 Kennzahlen zum Dichtungsschírm 

Ausmass des Schirmes: - Flache: 530000 m2 
- Bohrlange: 485000 m 
- Galerien :  1 1 ,5 km 
- Zement: 100 000 Ton nen 

- 188 kg /m2 bzw. 
- 210 kg /m 

Kosten: - Gesamt: 70 mio US$ 
- Spezifisch: 1 32 $ /m2 

Prod uktion :  - Spitzenleistu ng:  45000 m / Monat 
- Anzahl Bohrgerate: 31 

4. VERGLBCH UND FOLGERUNGEN 

lm d ire kten Vergleich der beiden Projekte fallen ein ige wesentl iche 
Unterschiede auf: 

- Pueblo Viejo hat einen hangenden Schle ier, er ist seitlich sowie 
nach u nten offen .  Sei ne Ausdeh nung war bei Baubeginn nicht be­
stimmt, sondern wu rde im Laufe der Ausfüh ru ng endgültig festge­
legt. 
l m Gegensatz dazu ist der Schleier von EI Cajon eine allseitig ge­
schlossene Flache, die sogenannte «Badewanne». l hre endgülti­
gen Ausmasse waren du  re h di e geologischen Gegebenheiten von 
Anfang an bestimmt. 

- In Pueblo Viejo sin d die l njektionsgalerien n icht verkleidet, d er Fels 
kan n alsowahrend d er lnjektion beobachtet werden. Dafür entsteht 
e in hoher Gradient un d d ie Galerie wirkt als Drainage. 
l m Fali e von EI Cajon war es notwendig,  d i  e Galerien zu verkleiden 
un d aut vol len Wasserdruck z u d imensionieren. Dies erlaubt keine 
d i rekte Beobachtung,  dafür aber ein lnjizieren d i rekt anschl ies­
send an die Galerie mit hohen Drücken. 

- lm Falle Pueblo Viejo wiederu m wurde versucht, moglichst al le 
Karstphanomene zu erfassen un d zu verfü l len. Die hohen Drücke 
zusam men mit den relativ dünnen Mischu ngen sollten dabei ein 
Aufsprengen d er  Klüfte bewirken .  E ine moglichst g rosse E indring­
tiefe des lnjektionsgutes wurde angestrebt (bis z u 60 m). 
l m Gegensatz dazu wurde bei E I  Cajon versucht, in  d er Schleiere­
bene eine eigentliche Dichtungswand zu erstel len. Die hohen 
Drücke dienten primar dem Einpressen des dicken l njektionsgu­
tes. Die Eindringtiefe des lnjektionsgutes wurde bewusst klein ge-

halten (2 bis 5 m), da ei ne Ausdehnung der Dichtungswand in  die 
Tiefe n icht notwendig war. 

Als wichtigste Schlussfolgeru ng dari man sicher sagen ,  dass in bei­
den vorgestellten Projckten e ine gute Abdichtu ng des U ntergrundes 
erzielt werden konnte. Dies obwohl  bei vergleichbaren geologischen 
Verhaltn issen recht u nterschiedliche Abdichtungskonzepte zur An­
wendung gelangten .  

Wie  bei Abdichtungsarbeiten ganz allgemein ,  führen  auch in  verkar­
stetem Untergrund offenbar verschiedene Methoden zu akzeptablen 
Losungen. Welche davon i m speziellen Fali zur Anwendung gelangt, 
wird ganz wesentl ich durch den Grad der geologischen Kenntnisse 
mitbeeinflusst. Umfangreiche geologische, hydrogeologische sowie 
geophysikal ische Voruntersuchu ngen sind deshalb von ausschlag­
gebender Bedeutu ng. Un d nicht zu letzt wird e in  Dichtu ngsschirm i m 
verkarsteten Untergrund immer e in teures Unterfangen sein. Die Ko­
sten desselben konnten durchaus eine ahnliche Grossenordnung 
wie die Kosten für die Talsperre selbst annehmen. 

m ü. M .  

Abb. 19 Hydrostatische Druckverteilung EI  Cajon 
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Abb. 20 Sickerverluste EI Cajon 
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Problemes rencontrés dans le projet LEP pour le percement dans le calcaire jurassien 

H. Laporte l CERN 

En décembre 1981 , les Etats membres du CERN déciderent de réali­
ser un nouveau grand projet, le LEP («Large Electron Positron Coll i­

der» ou «Laboratoire à Electrons et Positons»), grand an neau d 'accé­

lération, de stockage et de coll ision entre les électrons et les positons. 

Le positon est l 'antiparticule de l '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 d iametre intérieur, qu i  doit abriter les com­

posants de l 'an neau principal,  c'est-à-d ire essentiellement la cham­

bre à vide continue dan s laquelle circuleront en se n s opposés les «pa­

quets» d 'électrons et de positons, ainsi que les aimants destinés à 

courber et à focaliser les faisceaux. Au total ,  p lus de 4000 aimants se 

succéderont dans cet anneau principal (Figu re 1 ) .  

Compte tenu de ses d imensions, on ne pouvait éviter d 'implanter le  

tunnel principal du  LEP dans deux zones tres différentes du  point de 

vue de la géologie. Pour la plus g rande partie de sa longueur, i l  est 

creusé dan s la molasse du bassin lémanique, tandis que le reste du 

tunnel est creusé dans la zone de piémont de la chalne extrême­

orientale du Jura (Figu re 2). 
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Fig. 2 

Le Tunnel principal du LEP sous le Jura. 

La partie du tunnel dans la p lai ne (23,2 km) a été exeavée à l'aide de 3 
tu nnel iers et les travaux de pereement eommeneés en début 1985 se 

sont terminés à la mi-janvier 1987. Sous le Jura, l 'exeavation des 3,4 

km à l 'explosif a reneontré, eomme on pouvait s'y attendre, u ne su ite 

d 'aeeidents géologiques d us à des failles aquifêres et karstiq ues. Su r 

prês de 3 k m, les aeeidents géologiques reneontrés ont en général pu 

être déteetés à l 'avanee par les forages p i lotes de reeonnaissanee. 

Le ur traitement par injeetions de e iment n'a pas posé de trop gros pro­

blêmes. A deux reprises eependant, i l a fall u  interrompre l'avanee­

ment p ou r un e durée importante alin de réaliser des «anneaux eonfor­
tatifs, eonstitués de eintres métal l iques avee remplissage de béton .  

L' Accident du «Renard» 

O n peut le résumer ainsi: le 2 septembre 1986, alors que la galerie pro­

gressait normalement dans un roeher três eompaet, q uoique fissuré 
et que les venues d 'eau par les fraetures de la roehe étaient faibles 

( < 10  1/s), une venue d 'eau importante s'est brusquement déelarée au 

niveau du  radier à 14 m en arriêre du front de taille, aeeompagnée d' 

importants débourrages de sable tin três argi leux. Le débit a été de 

100 litres par seeonde. 

Cet aeeident a pris le ehantier par surprise; on l 'a baptisé du nom de 

«renard•• en rai son des analogies de ee débou rrage en radier avee les 

phénomênes de renard qui peuvent se produire dan s les sols de fo n d 

de fou i l les. li s'est produ it dans u ne zone ou le profil en long du tunnel 

est pratiquement horizontal. Cette absenee de pente de la galerie a 

entrainé u ne gêne eonsidérable ear l 'eau et les matériaux déposés 

ont formé un véritable lae de bou e de grande longueur. 

Rappelons que le ehantier n'est aeeessible q ue par deux puits ayant 

respeetivement 98 m et 68 m de profondeur. Ce dernier puits, qu i  avait 

servi de point de départ à la galerie de reeonnaissanee du projet, est 

équipé d 'u ne station de pompage eonstituée par 9 pompes Flyght, 
d 'une eapaeité totale de 2000 m3/h . 

A l 'endroit de l'aeeident, la eouverture est de 1 50 m et est eonstituée 
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d'une épaisse eouehe de moraines et d 'éboul is de 40 m d 'épaisseur 

surmontant le ealeaire. 

Contexte géologique. 

Dans la zone eoneernée par l ' ineident, la galerie est ereusée dans 

une formation de base du Bériasien,  eonstituée par des ealeaires 

blanes, massifs, à litage peu marqué donnant des banes de un à de u x 

mêtres d 'épaisseur. Le pendage des eouehes est de 25 à 30 degrés 

vers I 'Est et un pendage apparent de 3 à 5 degrés vers l 'amont dan s la 

galerie. La base de la formation est à 10 m environ so us le radier de la 

galerie et elle est eonstituée par des ealeaires argileux noirs du Pur­

beekien. 

Dans eette formation existent des n iveaux de pseudo-brêehes. 

La karstifieation légêre affeete surtout les joints de banes mais aussi ,  

de façon préférentielle, les zones de pseudo-brêehes. 

Les zones de pseudo-brêehes qu i  son! souvent le siêge d 'une fissura­

tion intense, beaueoup plus marquée que dans le reste de la forma­

tian, ont une extension de q uelq ues mêtres à quelq ues dizaines de 

mêtres latéralement et oeeupent toute l'épaisseur d 'u n  bane. Lors­

qu 'elles son! affeetées par la fissuration ,  elles se présentent sous 

l 'aspeet de lames de 2 à 5 em d'épaisseur, plus ou moins amygdalai­

res et séparées les unes des autres par des plans ou l'on peut voir des 

argiles. Les vides karstiques sont remplis par des sables, des argiles 

et des l imons produits du lessivage des moraines de surfaee (Figu re 

3). 

Le "renard .. eorrespond en fait à la m i se en eommunieation de la gale­

rie avee u ne zone de pseudo-brêehes fissurée ou existait un remplis­

sage argilo-sableux saturé. La pression hydrostat ique voisine de 1 5  

bars a provoqué le débourrage et les sables argileux ont envahi la ga­

lerie. Mais les vides ainsi eréés aux abords immédiats du tunnel ont 

été rapidement eomblés par des sables et des argiles venant de p l us  

hau! ou de p lus  loin .  

La n atu re et l ' importance de ee remplissage et s a  mobilité expliquent 

les diffieu ltés reneontrées pour l ' injeetion. Même à haute pression , 

ees produits, três tin s le p l us souvent, ne sont p as mis en mouvement 

par l ' i njeetion de eiment ou de résines. 

A q uelques mêtres en avant du front de taille un e zone karstifiée a été 

reeonnue en relation avee le renard três probablement par les joints 

de banes. O n y a retrouvé aussi des zones três fissurées qu i  don nen! 

du «Suere» en earrotage. 

A l 'endroit de l 'aeeident, l 'analyse des eonditions géologiques détai l­

lées montre l'existenee d'un p lan de stratifieation légêrement karstifié 

situé entre 0,5 et 1 ,5 m so us le radier, de trois p lan s peu marqués don­

nan! des banes de 1 ,2 à 2 m d'épaisseur et d'un aut re pia n ,  à nouveau 

karstifié, situé au-dessus du toit de la galerie (Figu re 3). Ces différents 

plans ont été vus lors des levés au tur et à mesure de l 'avaneement et 

lorsqu 'i ls ont été reeoupés par un sondage ou u n  forage. La karstifiea­

tion est souvent remplie d 'argiles et de l imons. Le bane reeoupé au n i ­

veau du  radier, eôté gauehe, présente u ne zone de pseudo-brêehes 

fissurée. C'est el le qu i  a don né naissanee au renard lors d 'un t i r. l i  est 

três probable qu 'une surpression engendrée par l 'explosion des mi­
nes a provoqué la rupture de eette zone fissurée permettant l 'arrivée 

d 'eau três ehargée dan s la galerie. 

Les sondages à l 'avaneement, qui avaient reeoupé eette zone, avaient 

suivi un bane et n'avaient montré, à e e niveau là, aueune traee de fis­
suration, aueune traee d 'argile n i  aueune venue d 'eau . 

Les zones fissurées qu i  avaient été reneontrées en sondage d 'abord, 

et lors de l 'avaneement ensuite, n'avaient jamais posé de problême 

partieul ier n i  donné lieu à des venues d 'eau . Les mises en pression 

opérées dan s les sondages à l 'avaneement n'avaient pas e u de résul­

tats non plus. 

Chronologie des événements 

- Le 2 septembre 1986, à 3 heures du matin ,  apparition du renard, 

- du 2 au 8 septembre 1986, mise en plaee des moyens permettant de 

travai l ler et analyse de la situation (eonstruetions de batardeaux, 

amenée de pompes, nettoyage de la galerie ete . . .  ) ,  
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- du 8 septembre au 8 décembre 1986, phase de captage du renard 

(photograph ie) et préparation pour l ' injection. Cela a nécessité la po­

se de cintres, la pose d e  demi-buses pour repousser le renard vers le 
front de tai l le alin de pouvoir constru i re un  radier, la mise en place 

d 'un étayage à l ' i ntérieur des cintres dans la zone du renard et jus­

qu'au front de taille. En effet, lors de forages dans la zone du front de 

taille, i l  a été mis en  évidence l 'existence d 'une zone probablement 

karstifiée entre 4 et 10  m au-delà du  front de tai l le, mais en relation 
avec le renard. Les pressions mesurées dan s cette zone (15 bars) ont 

donc conduit à la m ise en oeuvre de renforcements plus importants 

que ceux qu i  avaient été prévus, 

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

En fait, les injections les plus importantes ont été laites dans la zone 

en avant du front de tai l le:  

- du 20 décembre 1986 au 5 janvier 1987, arrêt des opérations, 

- du 5 janvier au 15 février 1987, traitement de la zone en avant du front 

de tai l le et injection de collage so us le radier en arriére du renard oú 

le ciment injecté devant venait ressortir par moment, 

- 16 février 1987, reprise de l 'avancement. 

AUONDON 
(an. 558ml 

limite du let Jura 

raute de NAZ-DESSUS 
(alt. 592ml 

Tableau des forages et sondages exécutés entre le 2 septembre et 

le 15 février. 

Sondages de reconnaissance courts (Sondeuse Dia mee de Craelius) 

40 sondages carottés, soit au total' 572 m en 56 mm 0 
Forages de recon naissance courts 

94 forages au ROC 601 , soit 1074 m forés en 41 m m 0 
Forages pur captage, drainage et injection du «renard .. 

156 forages au ROC 601 ,  soit 1306 m forés de 41 à 104 mm 0 
Forages courts pour collage 

899 forages, soit 2733 m forés de 41 à 104 mm 0 
Volumes injectés: 

- Résine Wildkit et Wild kitson 32 tonnes 

- Résine Polyuréthanne 13 tonnes 

- Ci ment 590 tonnes 

Sondages de reconnaissance préalables à la reprise de l 'avancement 

(Diamec) 

4 sondages, soit �u total 393 m carottés en 56 m m 0 

Les caprages du renard en tin octo­
bre 1986: 100 litres par second. 
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Méthode d 'exécution actuellement appliquée pour l 'avancement 

- La galerie progresse de 10  à 12 m par semaine. 

- L'avancement se fait aprês avoir traité systématiquement le rocher 

par des auréoles injectées au ciment à haute pression (60 bars) su r 

u ne distance de 16 m en avant du front de tai l le. 

- L'excavation se fait par des volées courtes (1 ,20 m) tirées en deux 

foi s. 

- On pose ensuite systématiq uement des anneaux de voussoirs de 

fonte d 'u ne longu e ur  de 0,70 m qui sont solidarisés au rocher par des 

injections de «bourrage .. (Figu re 4) . 

- ehaque voussoir étant muni  d 'un  trou central, on refore ensuite un 
trou d 'évent al in  d 'eviter que les anneaux de voussoirs n'aient à sup­

porter des pressions statiques trop élevées. 

Exécution des travaux 

- Entreprises = LOeHER,  ese. 

- Pour les injections : INTRAFOR-eOFOR 

- M . FLUeKIG ER est intervenu pour l 'uti l isation des résines. 

Le eERN a bénéficié des conseils de M M .  LOMBARDI et MONJOI E .  
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Bewãltigung von Problemen mit Wasser bei m Tunnelvortrieb 

P. Koenz 

1 .  EINLEITUNG UND EINIGE ALLGEMEINE BETRACHTUNGEN 

Kõnnte d er Geologe eindeutig festhalten ,  dass das zu durchõrternde 

Gebirge oder d er z u durchfahrende Boden trocken ist, dan n waren i m 

Gegensatz zu einem zu durchõrternden wasserführenden Gebiet 

- für d ie Erstellung des Projektes und der Ausschreibungsdokumen-
te 

- für die Erarbeitung der Unternehmerofferte und des Vertrages 

- wahrend d er ganzen Bauausführung 

eines U ntertagebaues sehr viele,  z .  T. schwierige Probleme h infall ig . 

Aus Erfahrung wissen wir aber, dass dies e in Sonderfall ist, und dass 
das Vorhandensein von Wasser i m U nterg rund der Normalfall bedue­

tet. 

Wie d er Titel des Vortrages angibt, werden aus d er ganzen Palette nu r 

Probleme betrachtet, d ie der Tunnelbauer bei m Vortrieb zu bewalti­

gen hat. Es wird versucht mit einigen g rundsatzl ichen Ü berlegungen 

un d d er Auswahl von typischen Beispielen auf die Breite d er Proble­

matik h inzuweisen. Auf viele Detailfragen ,  die den Tunnelbauer bei 

Vorhandensein von Wasser standig plagen , kann nicht eingetreten 

werden . Ebenso werden Probleme mit dem Ableiten des Wassers, 

de m Verhalten des Bodens nach d em Vortrieb, Probleme d er Abdich­

tung usw. hier nicht behandelt. 

Das Vorkommen d es Wassers i m Boden un d somit a ue h das Erschei­
nungsbild des Wassers bei m Tunnelvortrieb ist mannigfaltig. Das Bild 

wird zusatzl ich komplizierter du  re h d ie Drainagewirkung des Tunnels 

sel be r. Au f e ine genauere Beschreibung des Erscheinungsbi ldes des 

Wassers im Boden wird unter H inweis auf die geologische und bo­
denmechanische Literatur hier verzichtet. 

Tritt bei einem Tun nelvortrieb Wasser in  Erscheinung, so handelt es 

sich bei der Losu n g d er auftretenden Probleme nicht ausschliesslich 
um Probleme mit Wasser. Es besteht immer ein enger Zusammen­

hang zwischen d er Qual itat des Felsens bzw. des Bodens, d em Er­
schein ungsbild des Wassers, d er Vortriebsart, d er Vortriebsmethode 

und der Dimension des Profiles. Bei der Lõsung irgend eines Proble­

mes bei m Tunnelvortrieb ist immer der Vortrieb als Gesamtheit um­

fassend z u betrachten. U nter d iesem Gesamtaspekt sin d al le Phasen 
der Realisierung e ines U ntertagebaus zu stel len , die Projektierung ,  

di e Submission un d d i  e Ausführung.  l m Gegensatz z u d ieser komple­
xen Situation wird das Problem Wasser in den Normen un d in d en üb­

l ichen Positionen der Leistungsverzeichnisse ausserst einfach be­

handelt. Durch Zusatzpositionen ,  abgestuft nach anfal lender Was­

sermenge, gemessen in e inem bestimmten Abstand vom Vortrieb, 

sollen d ie Erschwernisse bei m Vortrieb infolge Wasserandrang abge­
gegolten werden .  Meistens wird ke ine entsprechende Bedingung for­

mu liert, u m den E i nfluss des Wasserandranges auf die Leistung fest­

zuhalten .  Damit e in  solches System ü berhaupt funktioniert, muss auf 

die Erfahrung aller am Tunnelbau beteiligten Spezialisten u nd auf ei­

ne korrekte lnterpretation al ler vorliegender Dokumente gegrü ndet 

werden kon nen.  Dass aber in  dieser Problematik noch ein ige offene 

Fragen l iegen, zeigen Vorbehalte bei Offerten, Bedingungen i m Fal le 
von Garantien, Nachforderungen und Programmverzõgerungen, d ie 

oft mit dem Wasservorkommen beim Tun nelvortrieb in Verbindung 
stehen . 

lm Verlaufe der Erstel lung vieler Stol lenbauten im Zusammenhang 

mit Kraftwerken i m In- und Ausland sowie bei m B au g rosser Verkehrs­

tunnel in  den Alpen, im Jura und i m Mittelland, konnten viele Erfah­

rungen gewonnen und Spezialmethoden zur Überwindung der Pro-

bleme ausgedacht und erprobt werden. Wenn auch das Problem 

bei m Einsatz von Tunnelvortriebsmasch inen in  immer risikoreicheren 

geologischen Formationen eine neue Akzentu ierung erfu hr, so ste­

hen für das Überwinden spezieller Schwierigkeiten im Zusammen­

hang mit Wasserandrang und schlechten Felsverhaltnissen zuverlas­

sige Baumethoden zur Verfügung.  Meistens ist aber für die Überwin­

dung der Schwierigkeiten ei ne recht lange Ausführungszeit erforder­

l ich un d e s fallen oft au eh ho h e Kosten an. Aus di ese m G rund ist e ine 

mõglichst zuverlassige Prognose über den zu erwartenden Wasse­

randrang und die zu durchõrternden Problemzonen wünschenswert 

un d di e Kontrolle des anstehenden Risikos ist bei d er Ausfü hrung des 

Untertagebaues erforderl ich. 

2 .  DIE MÓGLICHKEITEN DER PROGNOSE UND DIE DARAUS ZU 
�EHENDEN KONSEQUENZEN 

Aufgrund d er Topographie, d er geologischen Struktur un d d er tekto­

nischen Ein heiten des zu du rchõrternden Gebirges kan n e ine gene­

relle Voraussage über die anzutreffenden Felsverhaltnisse, über die 

Wasserführung und die Wasserdrücke gemacht werden . Di ese allge­

meine Prognose stützt sich hauptachl ich auf die Erfahrung bei Tu n­

nelvortrieben in  ahnl ichen Formationen. Die Zuverlassigkeit der 

Prognose hangt hauptsachl ich davon ab, wie genau die geologische 

Struktur bekannt ist. Für die Festlegung wichtiger tektonischer Gren­

zen ,  vor allem im Deckengebirge, kõnnen tiefe Bohrungen erforder­

l ich sei n .  Auf diese Weise kõnnen e inheitl iche Bereiche zuverlassig 

defi n iert und charakterisiert werden . Diese Charakterisieru ng ist die 

G rundlage für die Bestimmung de r Vortriebsart un d d er Vortriebsme­

thode, sowie für die Festlegung der Leistung und der Kosten .  

D i e  Ausführung speziel ler Bohrungen fü r d ie Verbesseru ng d er allge­

meinen Prognose h insichtl ich des Wasserandranges un d des Verhal­

tens des Gebriges bei Wasserandrang ist mit g rosser Vorsicht zu prü­

fen .  Die lnterpretation von Beobachtungen im Bohrloch h i nsichtl ich 

des Verhaltens des Gebirges beim Vortrieb ist nur in  Extremfal len 

mõglich. 

Das Risiko eines Fehlentscheides betreffend der Wah l  der Vortriebs­

methode ist aufgrund d er heutigen Erfahrung nu r in G renzsituationen 

vorhanden .  H i er  ist e in  besonders vorsichtiges Vorgehen un umgang­

lich . 

Zusatzl ich zur allgemeinen Prognose ist das Vorkommen isolierter 

Stõrungen mit besonderen Schwierigkeiten und Problemen zu beur­

tei len. Diese Zonen besonderer Risiken, die je nach Gebirgsbau und 

vorhandenen Formationen ihre speziellen Charakteristiken haben ,  

kõnnen ebenfalls aufgrund der Erfahrung in ahnlichen Fallen be­

schrieben werden . l h re genaue Lage und Breite auf Tunneln iveau 

kõnnen, auch wenn sie an der Oberflache beobachtet werden kon­

nen, n icht vorausgesagt werden . In  gefahrdeten Zonen kan n das Risi­

ko eines unkontrol l ierten Auffahrens einer solchen Kluft nur durch 

Vorbohrungen aus d em Vortrieb hera us verhindert werden . 

Auchwenn für die Überwindung solcher Stõru ngen zuverlassige Met­

hoden zur Verfügung stehen,  kan n die Prognose über i h re Haufigkeit 

und Charakteristik die Wahl der allgemeinen Vortriebsmethode 

massgebend beeinflussen .  

l m Hinbl ick auf  e ine immer grõssere Mechanisierung des Tun nelvor­

triebes mii immer grõsseren mõglichen Leistungen und entspre­

chend grossen Verlusten an Geld un d Zeit bei m Auftreten e ines Stõr-
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��+ 1�-r:1E.I::.110N SBOH I2UNGEN 

. l l l - o • 

\ f IN"JEI::.T10NS'BOHI<UNGE N "' \ l / "' \ / 

l l l l . . - ·o-· . ·. , _,., . � . ,........ . -.. a- • . o . -, ,..,_ 
· j · v ' l  �.,O- 1 1 '" 10 . - ' -l -� • ' '-J • ., . .  � , · : � u  • .. "-! 

. - - .• • • . • ,., .l. _v , _ . ., - . ·0 · .- .o . -!J· o.. - - · _  · ·. · v · · · , O-: · • . - : · · - - - · 0 ' �  - .".4 •.". 
• , u .  - C . . :Y J. .o, • r '0  , - l ' - . õ ' . . . j · . , e. j ·  0- . , • .  � . o :  • � ' - o  . . " - '-' - . e ,_ - . " - Ç> _. • ,,. 

o "'  , . ··v� -c. '. > '., ;�(;:.0_' ó _· ,� : �0 ,;  �- '; ,<Jttll l l l.l l l n=�- l l l l l l 
l= I RST STO LLE N (" :f;;  18m2 )  

• � -Y :� ?.f- - �  -[), : o:' o ;-tJ·-� Q�<.  ,- 0:" . [}\ (]'_ . 
. � ' 6-_ ' ó -_ ·_· o � .·· -� -�-[\_-: ��-�<;,: � -, ·· ál�� Jll l l l l l l � · ' � . · o . u- · -· �  \1 v ;- ·-� ·

o� � - ::: 

10- .... • .q,l: 
· -o " Jl ' . . _ ;,_ Q·' .': � -s; -tJ:0rti 1 1111TJd � 11 � i l l l <?�; , � - , ,-_J·'· o ·· . · : · o ,·-a.- ·o : .:.. 6 ·  " " " , 6: � O· 

-.___ ... _..-- - - · - � > ::· '·-'o �· -r-< � �  .. _ -0 ' - o- -, ·-o .  ' ()·- · .. � <>, · · .c., o .<> . v . ' -" · · � O · · 0  
G.12Ut-..JDI..)ASSEJ2.A'BS.EN k:Ut-...15 u H I C2SC-HE.N6C2ABEt-...!TU t-...! N E.L 
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fal les, wird e ine Abklãru ng des Risikos immer wichtiger. Je ungenau­

er die Prognose ist, umso wichtiger ist d ie mogl iche Anpassungsfã­

h igkeit d er Baumethode. Dabei sin d die Toleranzen d er Vortriebsme­

thoden, sowie mog l iche Massnahmen zur Überwindung von Schwie­

rigkeiten zu prüfen und moglichst genau festzu legen . 

Die Defin it ion d er Verantwortung eines jeden am Bauvorhaben Betei­

ligten u nd die entsprechende Zuweisung des Risikos ist eine der 

wichtigsten Aufgaben bei der Formul ierung des Vertragswerkes für 

die Ausführung eines Untertagebaus. 

3. GEN ERELLE BESCHREIBUNG EINIGER BEISPIELE 

U m die generel len Gedanken und Überlegungen praktisch nãher zu 

bringen , folgen n un ein ige konkrete Beispiele, ausgewãhlt aus einer 

grossen Zahl von Tun neln uns Stol len ,  bei denen Probleme bei Vor­

handensein von Wasser aufgetreten s ind . Di ese Beispiele sin d weder 

systematisch geordnet, noch zeigen sie einen kompletten Quer­

sch nitt der moglichen Fãlle. Die Problematik Wasser/Fels / Boden 
beim Tunnelvortrieb ist so mannigfaltig wie der Fels, der Boden und 

das Wasservorkommen selber. 

3.1 Der Hirschengrabentunnel der Zürcher S-Bahn 
(Bilder 1, 2, 3) 

Der Hirschengrabentunnel durchfãhrt Molasse und verschiedene 

Formationen d er Zürcher Morãne. Di e Durchorterung d er d ichten Mo­

lasse mit einer Teilsch nittmaschine, sowie d er dichten Grundmorãne 

mit einem Schi ld und nachfolgendem Tübbingeinbau zeigte keine 

speziellen Probleme. H ingegen hãuften sich die Schwierigkeiten 

bei m Anfahren d er n icht vorbelasteten Ober- u nd Randmorãne. K lei­

ne Wasservorkommen, di e auf dichten Zwischenhorizonten über de n 

Tu nnel flossen und durch die ausgeführte Brun nenanlage nicht er­

fasst wurden,  fan de n infolge d er Auflockeru ng du re h d en Vortrieb d en 

Weg in de n Tunnel .  Di e g rosse Te i le de r Tunnelbrust b i ldenden , fein­

sandigen siltigen Boden begannen dabei z u fliessen,  sodass d ie Kon­

trol le der grossen Brust ohne zusãtzliche Massnahmen nicht mehr 

moglich war. Die vorhandenen Klappen des Schildes gewãhrten k ei­

ne gen ügende Sicherheit. 

Durch spezielle Massnahmen musste getrachtet werden, die Zone 

über de m Schi ld hauptsãch lich z u dichten un d di e Zone d er Brust sel­

be r zu konsolid ieren .  Das Ziel wurde durch die Ausfüh rung von 

Zement-, Si l ikat- u nd Kunstharzinjektionen aus dem Schi ld heraus 

angestrebt. Das Vorhaben erwies sich aber aus d en nachfolgend auf­

geführten Gründen als kaum durchführbar. Der Absch luss der gros­

sen Tunnelbrust mit Spritzbeton war zu schwach und di e erzielte Wir­

kung der l njektionen im feinen Boden ungenügend. An ei n Erfassen 

der über den Tun nel fliessenden kleinen Wassermenge und an ein 

kontrol l ie rtes Ableiten in d en  Schild war ebenfalls nicht z u denken. Ei­

ne Verstãrkung d er von d er Oberflãche aus erstellten Brunnenanlage 

versprach infolge der Heterogenitãt des Bodens ebenfalls wen ig Er­

folg. 

Zur Losung des Problems wurde beschlossen ,  die noch zu durchor­

ternde Strecke vorerst durch ei nen Firststol len zu ersch liessen. Von 

diesem aus kann der genau erkundete Boden vor dem Sch ild und 

vom Schildvortrieb ungestort drainiert, i njiziert und falls erforderlich 

durch weitere Massnahmen, wie d ie Ausführu ng von Jetpfãhlen,  ver­

eisen einzelner Zonen usw. konsol idiert werden. Noch vorhandenes 

Wasser i m unteren Profi lte i l  kan n mit einer Wel lpointanlage, ebenfalls 

im Firststollen erstellt, abgesogen werden .  

Ei ne detai l l ierte Beschreibung d er in Ausfü hrung begriffenen Arbeit 

wird bei ei ne r spãteren Gelegen heit in  Aussicht gestellt. 

3.2 Druckstollen des Kraftwerkes Fil isu r - Tiefenkastel 
(Bilder 4, 5) 

Bei m Ausbruch dieses Druckstol lensystems (Ausbruchdurch messer 

3,50 m, L=8600 m) wurde ein komplex aufgebautes Gebirge m it un­

terschiedlichen Vortriebsinstallationen ausgebrochen. In  der vorlie­

genden Übersicht interessieren d ie Hauptsãchlich im Zusammen­

hang mit dem Wasseranfall gemachten Erfahrungen. 
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Abb. 5 Druckstollen Filisur - Tiefenkastel, Querschnitt 

Am Ende der g rbsstenteils troekenen Flysehstreeke wurde mit der 

eingesetzten TVM eine Kluft angetahren ,  aus der in  verseh iedenen 
malen Material mit Wasser ausbraeh. Die TVM musste zurüekge­

nommen werden . S i  e wurde h i nter d er Brust in ei ne r seitlieh gebohr­

ten Nisehe bis zum neuen Einsatz naeh d er Kluftzone gelagert. Die 

ea. 40 m lange Kluttzone wurde mit H i lte versehiednener lnjektionse­

tappen ,  durehgetührt mit Zement, Betonit und Kunstharz, durehbr­

tert. Ansehliessend konnte d ie TVM erneut bis zum Durehsehlag ein­

gesetzt werden. 

Das Zurüeknehmen der TVM u nd die Austührung der lnjektionen 

konnten in d iesem steigenden Vortrieb ohne ausserordentliehe 

Sehwierigkeiten vorgenommen werden.  Die Umstel lung dauerte bis 

zum Beg inn der Sondier- und lnjektionskampagne ea. 1 Monat .  Die 

naehtolgende Durehbrterung d er Kluftzone benbtigte dan n weitere 9 
Monate. Aut die detaill ierte Besehreibung der Konsolidations- u nd 

Drainagearbeiten wird h ier  verziehtet, h ingegen sei h ingeweiesen 

aut die lange Zeit, die benbtigt würde, um d ie wassertührende, mit 

zerrüttetem Material getüllte Klutt zu durehbrtern. 

Vortrieb 2 
In diesem tallenden Vortrieb wurde hauptsãehl ieh Alteindolomit 

durehfahren, wobei versehiedene Ü bersehiebungen, Klütte und Brü­

ehe prognostiziert waren ,  die aueh angetrotfen wurden.  Für diesen 

Vortrieb war de r Ausbrueh mit ei ne r TVM vorgesehen. E in  Wasserein­

brueh mit vollstãndiger Ü berfl utu ng des Stol lens braehte dann d ie 

TVM zum Stillstand. Di e Wiederinstandstel lung de r Baustelle un d de r 

lnstallationen dauerte 58 Tage und die Kosten betrugen ru nd 

Fr. 500 000.-. Aufg rund der Erfahrung und der überarbeiteten ProgRa­

se über d en n oe h z u durehbrternden Fels un d die z u erwartende Was­

sermenge wurde der Vortrieb konventionell weitergetührt. Die dann 

doeh relativ günstigen angetroffenen Verhãltnisse l iessen naeh 250 

m den erneuten Einsatz der TVM als vortei lhafte Lbsung bis zum 
Durehsehlag zu. 
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Abb. 6 Eisenbahn Pte. Noire - Brazzaville, Geologischer Uingsschnitt durch 
den langen Tunnel 
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Vortrieb 3 

Der Vortrieb in d er Rauhwaeke wurde mit e in em Sehi ld ,  ausgerüstet 

m it Absperrklappen an der Brust, ausgeführt. Dass diese Zone prak­

tiseh troeken war un d d er Fels grbsstentei ls nu r mit Sprengungen ge­

lbst werden konnte, bedeutete eine Überrasehung gegenüber der 

sehleehteren Prognose. Der Sehild bedeutete in  diesen günstigen 

Verhãltnissen eh  er e in  H indernis. Sollte d er Sehi ld wieder ausgebaut 

werden? Die kurze Reiehweite der Sondierungen und die Sehwierig­

keit einer genaueren Prognose rieten von einem Weehsel ab. Die 

Durehbrterung des naeh d er Rauhwaeke folgenden Dolomites wurde 

m it konventionellen Mitteln durehgeführt. 

Vortrieb 4 
In diesem fallenden Vortrieb wurde hauptsãehl ieh  Arlberg-Dolomit 

und Alteindolomit durehtahren, wobei mehrere z. T. stark wasserfüh­

rende Kl üfte auftraten .  Der Stollen wurde aut einer Streeke von 

ea. 1 100 m masehinel l  aufgefahren.  Naehdem innerhalb eines M ona­

tes die gesamten Stol leninstallationen dureh Wassereinbrüehe zwei­

mal übertlutet wurden , ertolgte für di e rest l iehen 60 m vor d em Dureh­

seh lag die Umstel lung aut den konventionellen Vortrieb. 

Vortrieb 5 
Der Arlberg-Dolomit wurde mit einer TVM ausgebroehen. Mit Aus­

nahme von ei nem grbsseren Wassereinbrueh im steigenden Ast 

(ea. 150 l /see) der aber keine speziel len Sehwierigkeiten verursaeh­

te, mussten beim Vortrieb keine grbsseren Probleme überwunden 

werden. Statt den prognostizierten anfallenden 180 l /see fielen aber 

über 500 l /see auf dem Ast zwisehen dem Ein lauf u nd dem Fenster 

an. Zu r Ableitung des Wassers musste naeh beendetem Vortrieb und 

vor der Ausführung des ln nenringes ei ne Rigole ausgeführt werden. 

Di ese, i m Progra m m nieht vorgesehene Austü hru ngsphase bedingte 

eine bedeutende Verlãngerung der Bauzeit und erhebliehe Meh rko­

sten .  Ob die Austührung eines grbsseren Bohrproti les eine wirt­

sehattliehere Lbsu ng gewesen wãre, lãsst sieh naeh beendeter Arbeit 
leieht ausreehnen.  Bei einer unsieheren Prognose ist eine Risikobe­

traehtung u nd Optimierung der Austührung nieht immer eintaeh. 

Die versehiedenen Vorkommnisse aut den besehriebenen Stol len­

baustel len zeigen , dass speziell bei tallenden mit einer TVM ausge­

tü hrten Vortrieben ,  Wassereinbrüehe g rosse Probleme sehaffen.  Nu r 

Vorbohrungen vom Maseh inenbereieh aus kbnnen in getãhrdeten 

Streeken vor Überrasehungen seh ützen .  Hauptsãehl ieh bei Bohrvor­

trieben mit kleinem Durehmesser dürtte es sehwierig sein ,  leistungs­

tãhige Bohreinriehtu ngen u nterzubringen und die Bohrungen ohne 

al l z u starke Leistungsm inderung d er TVM auszutühren.  

3.3 Tunnel du re h das Moyombe-Gebirge d er Eisenbahn Pte Noi re 
- Brazzaville, Congo (Bi lder 6, 7, 8) 

Der 4 623 m lange einspurige Eisenbahntu nnel durehquert tast sen­

kreeht stehende se h r al te Formationen .  

D ie  Zonen A bestehen durehwegs aus undurehlãssigen tonigen 

Sehietern und zeigten praktiseh ke ine Wassertührung beim Vortrieb 

des Tun nels. Die feinen tonigen Seh ieter konnten in einer se h r günsti­

gen Riehtung fast senkreeht durehtahren werden .  Der Vortrieb bot 

hier keine besonderen Sehwierigkeiten. Die Zonen B h ingegen be­

stehen aus einer Weehsellagerung von durehlãssigen quarzitigen 
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Abb. 7 Eisenbahn Pte. Noire - Brazzaville, Querschnitt des Tunnels 

Gesteinen und undurchli:issigen ton igen Schiefern .  Zwei grõssere 

tektonische Stõrungen (Zonen C) mussten zudem durchfahren wer­

den. 

In  der Zone B wechselten sich durch li:issige, nicht standfeste Zonen 

mit relativ guten, undurchli:issigen Zonen ab. Di e Sti:irke d er und urch­

li:issigen Zonen schwankte, konnte aber au eh n ur einige m betragen. 

Diese stauten das Wasser und verhinderten ei ne vorauseilende Ent­
wi:isserung m it entsprechendem Abbau des Wasserd ruckes. Diese 

schwierige Situation verfolgte den Tun nelbau über ei ne Strecke von 

'24-50 
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mehr als 2 km . Mit Hi lfe von 3 bis 5 m langen Spiessen, gehalten von 

Gittertri:igern und sofortiger Sicherung mit Spritzbeton konnte eine 

Vortriebsleitung von 1 bis 3 m /Tag erreicht werden.  Grõssere u nd 

kleinere Einbrüche von Wasser u nd Material konnten nicht verhindert 

werden . Mit zunehmender Überlagerung u nd ste igendem Druck 

musste der Vortzrieb aufgeteilt werden. De r Tun nel wurde zuerst i m 

Kalottenvortrieb vorgetrieben. Erst nach dem Durchsch lag wurde die 

Strosse ausgebrochen , da der kleine Querschn itt des eingleisigen 

Schmalspurtunnels eine gestaffelte Ausfü hrung von Kalotte und 

Strosse n icht zul iess. 

Wi:iren d ie Verhi:iltnisse nur  leicht schlechter gewesen, hi:itte eine 

dem Vortrieb vorauseilende durchgehende Konsolidation des Gebir­

ges du re h l njektionen vorgenommen werden m üssen.  

Dies war erforderlich be i  der Durchõrterung der Stõrung C2 beim 
Übergang der schwarzen Tonschiefer zu den quarzitigen ,  stark was­

serführenden Formationen. In bekannter Weise mit kegelfõrmig an­

geordneten l njektions- un d Drainagebohrungen konnte d i  e 90 m b re i­
te Zone in 4 Etappen in fast 2ji:ihriger Arbeit überwunden werden. 

Die Stõrung C, machte sich durch ein ganz anderes Phi:inomen be­

merkbar. 

De r Vortrieb befand sich in einer lehmhaltigen ,  dichten Formation .  ln­

nerhalb von wen igen Tagen wurde d ie  Sohle des Kalottenvortriebes 
bis zu 3,00 m gehoben. De r Grund hierfür war de r Oru ek des Wassers 

in einer vor u nd unter dem Tun nel liegenden wasserführenden 

Schicht. 

Als erstes mussten d ie Brust und die Sohle durch einen starken Ein­

bau und eine armierte Sohle gesichert werden .  Erst dann du rfte die 
angenommene wasserführende Schicht vorsichtig angebohrt und 

drainiert werden. Dies gelang ohne weitere Schwierigkeiten und bei 

einerWassermenge von nur 2 bis 3 1 /sec unterB  bis 10 atü Druck. Das 

Anbohren einer solchen Kluft aus einer nicht kontrollierten Situation,  

in einem n icht standfesten Gebirge hi:itte bei g rõsseren Wassermen­

gen zu Überraschungen führen kõnnen. 

'2500 '2.S2.S m 
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Abb. 8 Eisenbahn Pte. Noire - Brazzaville, Stórungszone C, 
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Abb. 9 Druckstollen des KW Manta ro, Zone mit sehr hohem Wasserdruck 

3.4 Druckstollen des Kraftwerkes Manta ro in Peru (Bi lder 9, 10) 

Bei der Durehtü hrung d ieses Druckstol lens wurden mannigtaehe 

Probleme i m Zusammenhang mit Wasser gemaeht. 
Kurz besehrieben wird hier das Vorgehen beim Antretten einer Kluft 
mit Wasser mit sehr hohem Druek (ea. 100 atü). Diese Kluft wurde 

dureh  ei ne vorausei lende Sondierbohrung entdeekt. De r Stol len mit 

einem Ausbruehdurehmesser von 5,40 m betand sieh 7 bis 8 m vor de r 

Kluft in standtestem Verrueano. (Eine detai l l ierte Besehreibung die­
ser Probleme wurde am lnternationalen Symposium tür Untertagbau 

1972 in Luzern vorgelegt). 

Die h ier  zu beantwortenden Fragen waren die tolgenden: 

- Welehe Breite weist die wassertührende Zone aut? 

- Mit weleher austliessenden Wassermenge (l /see) muss beim 

Vortrieb dureh d ie Zone gereehnet werden? 

- Wie verhalt sieh das Gebirge beim Vortrieb? 

Das grundsatzl iehe Problem war, ob die wassertührende Zone drai­

n iert u nd dan n o h ne weitere Massnahmen durehtahren werden kon n­

te, oder ob sie vorerst dureh l njektionen konsolidiert u nd gediehtet 

werden musste. 

Diese Fragen konnten nur dureh  eine Sondierkampagne abgeklart 

werden. Bei soi eh  hohen Drüeken ist au eh die Austührung von aussa­

getahigen Sondieru ngen sehwierig. Diese Sondierkampagne al leine 

dauerte 4 Monate. Die dan n besehlossene Drainage der Zone wurde 

von zwei seitlieh angeordneten Stol len in der zeit von 1 112 Monaten 

ausgetührt. Der Druekstollen konnte dann in  weiteren 1 112 Monaten 

dureh die wasserführende Zone vorgetrieben werden. Die total aus 

de r Zone antal lende Wassermenge betrug 700 l /see. 

3.5 Druckstollen Sampuoir der Engadiner Kraftwerke u nd Drai-
nagestollen ei  ne r M ine in Peru 

Die Probleme d er Wassertü hrung un d d er Durehôrterung d er wasser­

tührenden Klüfte im Haupldolomil beim Vorlrieb des Druekslollens 

Sampuoir wurden i m Delail an d er Tagung d er Sehweizerisehen Ge­

sel lsehatl tür Bodenmeehan ik u nd Fu ndationsleehnik vom 

8. November 1968 in Biel erôrlerl un d in d er Sehweizerisehen Bauzei­

lung publ iziert. 

H ier  soll n iehl weiler in die Konsolidierung und Durehtah rung der 

Klütte eingetrelen werden ,  sondern aut e in  anderes, für di e slandig i m 

Tu nnel  arbeilenden Mineure aueh wiehliges Problem hingewiesen 
werden.  Der anstehende Haupldolomit war allgemein aueh in  den 

Slrecken zwisehen den g rõsseren Klüften stark wasserführend. Der 
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Wasseranfall zeigle si eh al s dauernder starker Regen, d er mii d er Zeil 

du re h die angebraehten Sehulzdaeher und du re h die beslen Seh ulz­

kleider drang. Die Temperalur dieses Wassers war mii 6 bis 8 oe sehr  

lief. Was e ine  8stü ndige Arbeil in  solehen Verhaltnissen bedeulet, 

kan n nu r der Mineur selber besehreiben. 

Extrem hohe Temperaluren wurden beim Vorlrieb des Gratton­

Stollens für di e Enlwãsserung ei ne r M ine in de n peruanisehen Anden 

angelroffen .  Wasser mit 57 oe unler 75 alü D ru ek bei Wassermengen 

von 500 l /see m usslen in  Spezialverfahren überwunden werden. 

Dies isl sieher ein alleinslehender Sonderfal l ,  auf den h ier n iehl im 

Detail e ingetreten werden kan n .  Aber aueh in  d iesem Fal i  isl an die i m 

Tu nnel arbeilenden M ineure zu denken. 

Abb. 10 Druckstollen des KW Mantaro, Firststollen in der wasserführenden Zo­
ne. 
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Kunststoff-Abdichtungen im Tunnel- und Untertagebau 

Kurt W. Weirich ,  dipl .  Bau-lng.  ETH / SIA, Sarna Kunststoff AG, Sarnen OW 

Die Losung von Abdichtungsproblemen bei Tun nelbauten ,  seien sie 

nu n bergmãnnisch oder im Tagbau erstellt, hat i n  den letzten Jahren 
für al/e Betei l igten ,  Bauherren ,  projektierende lngenieure und Unter­

nehmer wesentl ich an Bedeutung zugenommen. 

In  der U ntersuchung der Elektrowatt-lngenieurunternehmung vom 

November 1977 mit dem Titel «Entwicklung des Strassentunnelbaues 

in der Schweiz», die seinerzeit im Auftrage des Bundesamtes für 
Strassenbau erarbeitet wurde, ist u nter dem Kapitel •<fu nnelabdich­

tung .. u nter anderem bereits zu lesen :  

«D ie Abdichtung von U ntertagebauwerken, insbesondere für Stras­
sentu nnel, hat einen wesentlichen Einfluss aut die Dauerhaftigkeit 

des Bauwerkes u nd die Betriebssicherheit der Anlage (E iszapfenbi l­

dung, Vereisung der Fahrbahn). Dies gi lt  noch in  verstãrktem Masse 

für allfãll ige Lüftu ngsschãchte. Nach ersten weniger guten Erfahrun­

gen mit n icht abgedichteten Tun neln und Schãchten (i m Winte r 67 / 68 

ist z. B. ein n icht abgedichteter Lüftungsschacht des Bernhardin­
Tunnels zugefroren) wu rden d ie weiteren Strassentunnels in  grosse­

rem U mfange und Schãchte durchgehend mit einer Dichtungshaut 

versehen ... 

Schliesslich führt der Bericht aus: «Gesamthaft sind d ie Bauverfah­

ren für die Abdichtung von Strassentunnels im Laufe der Berichtspe­
riode (gemeint ist die Zeit des Nationalsirassentunnelbaues seit Ende 

der 50er Jahre) wesentl ich verbessert und vereinfacht worden. 

Gleichzeitig besteht aber die Tendenz, hãufiger als früher Dichtu n­

gen einzubauen und die lsolationsstrecken zu verlãngern, da inzwi­

schen auch i m Strassentunnelbau die gefãhrliche Wirkung von Was­
serinfiltrationen auf d ie Verkehrssicherheit und der schãd liche Ein­

t luss aut die Dauerfestigkeit d er Bauwerke erkannt worden ist .  .. 

Eine weitergehende Analyse der G rü nde für Tunnelabdichtu ngen 

wurde von Herrn F. Ruckstuhl an der 6. Geotextii-Tagung i m Januar 
dieses Jahres vorgetragen .  Die dort dargelegten Erfahrungen sind 

eindrückl ich. Sie bestãtigen, dass der entscheidende Fortschritt in 
der Technik der Tun nelabdichtung mit Kunststoft-Dichtungsbahnen 

in geeigneter Kombination mit funktionstãhigen Drainagen erzielt 
wurde. lm Nationalstrassen bau hat das Bu ndesamt mit diesem Sy­

stem die besten Erfahrungen gesammelt. 

Selbstverstãndl ich ist die tachlich einwandfreie Ausfü hrung dieser 

Abdichtungssysteme e ine weitere Voraussetzung für d en gewünsch­

ten Ertolg . Dazu wurd e  an d er erwãhnten Tagung d er Stand d er Tech­

nik von Herrn Zwicky in e in igen wesentl ichen Aspekten dargelegt. 

lch g eh e von di ese m Stand d er Technik  aus. Von d en weiteren mogli­

chen Verbesseru ngen mochte ich mich aut die hier auch wichtigen 

Werkstotfprobleme konzentrieren .  lch habe meine Austührungen 

des h al b wie tolgt gegl iedert: 

1 .  Eintührung in die Technologie d er Kunststofte 

2. Anforderungen an Ku nststoff-Dichtungsbahnen 

3.  Neue Werkstoffe für Tun nelabdichtungen 
4. Zusammenfassung 

1. Einführung in die Technologie der Kunststoffe 

Ungefãhr im Jah re 1 900 wu rden zum ersten Male Kunststoffe indu­

striell hergestel l t .  1930 waren es weltweit erst 100 000 Ton nen pro 

Jahr. U m 1950 wu rde d ie 1-Mio.-Grenze überschritten ;  und bei der Erd-

6/krise 1973 / 74 waren es bereits 40x mehr. Heute wird die weltweite 

Kunststoff-Produ ktion auf 70 M io. Tonnen geschãtzt (Abb. 1). Von der 

gesamten Kunststott-Produktion geht rund V4 in die Bauindustrie. 

1900 191  o 1920 1930 1940 1950 1960 1970 80 85 

Abb. 1: Mengenmassiger Anstieg der Kunststoffproduktion 

Tu nnelbauer sind an der Entwicklung der Kunststofte n icht ganz un­

betei l igt .  Eines der Ausgangsprodukte zum ersten Kunststoff war 

nãmlich der Sprengstott «Schiessbaumwol/e ... Die Zãhmung des ge­

fãhrlichen Materia/s wurde mit Zugabe von Kampter und Alkohol ge­

lost. Das Ergebnis war ein neuer Stotf, den die Brüder Hyatt «Cellu­
loid» nannten.  Er hatte Eigenschaften, die damals sensationell wa­

ren :  Er war durchsichtig wie Glas, aber zãher als Leder. M an konnte 

. ihn wunderbar fãrben und das Tollste war, er  war bei niedrigen Tem­
peraturen schmelzbar. 

H inzusagen muss man vielleicht noch, dass es ein amerikanischer 

Bi l lardspieler war, d er di ese Entdeckung damals mit 10000 Dollar ho­

norierte, da sein e Bi l lardkugeln aus Elfenbein n icht immer geradeaus 

liefen .  Schuld daran waren die vielen kleinen Unregelmãssigkeiten, 

die in  Natu rstoffen ,  in  diesem Fali in  den Elefantenstosszãhnen , im­

mer vorkommen. U m di e Jahrhundertwende mussten immerhin jãhr­

lich 12 000 Eletanten getotet werden, um den damaligen Bedarf an 

Bi llardkugeln zu decken. 

Wichtig ist aber auch zu erkennen, dass bei der Herste l lung von 

Kunststoffen vollkommen neue Eigenschatten entstehen , di e m it de n 

Eigenschatten der Ausgangsprodu kte oft nichts gemein haben .  Und 

an d er Zu nahme d er produzierten Menge kon nen Sie erkennen,  dass 

diese Entwicklung heute noch voll i m Fluss ist. 

Da Abdichtungsprobleme oft Werkstoffprobleme sin d, mochte i eh Si e 

anregen, sich doch etwas nãher mit d er Technologie de r Kunststotfe 

zu beschãftigen (Literatur). U m lhr  lnteresse etwas anzuregen ein ige 

H inweise: Die Kunststoffe konnen in  drei grosse Gruppen untertei lt 

werden .  U nterscheidungsmerkmal ist der Grad der Vernetzung der 

langen Molkülketten (Abb. 2). Sind diese Makromolekülketten nicht 

untereinander verknüpft, so s ind sie plastisch verformbar und wir 

sprechen von Thermoplasten.  lm Bild ist auch der Unterschied zwi­

schen amorphen und te i lkristal l inen Thermoplasten zu sehen. Be­

steht ei ne weitmaschige Vernetzung, wird der Kunststoff gummiela­

stisch und wir nen nen diese G ruppe Elastomere. Erst wen n  die Ma­

kromoleküle dreidimensional en g vernetzt sind , bi ldet sich ei n unlos­

bares, starres Raumnetz. Diese Kunststoffgruppe nennen wir Duro­
plaste. Bei Erwãrmung verãndern Duroplaste i hren Zustand nur  un-
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merkl ich, bei entsprechend hohen Temperaturen kõnnen sie sich je­

doch in  H itze zersetzen .  

Ku nststoffe oder Polymere kõn nen auch nach d er Art, w ie die langen 

Molekülketten erreicht werden , unterteilt werden . M an unterscheidet 

hier drei Synthese-Verfahren .  Für uns am wichtigsten ist das 

Synthese-Verfahren der Polymerisation , aus dem Monomer Ethylen 

entsteht Polyethylen und aus Vinylchlorid entsteht PVC oder Polyvi­

nylch lorid. 

Für die Abdichtung von Bauwerken ,  und dies insbesondere im Tu n­

nelbau , stehen di e sogenannten Kunststoff-Dichtungsbah nen i m Vor­
derg rund ,  kurz auch Folien genannt. Da der Oberbegriff Fol ie jedoch 

auch sehr dünne Bauplastik umfasst, und seit es die SIA-Norm 280 

mit dem Titel «Kunststoff-Dichtungsbahnen» g ibt, sagt der Kenner 

KDB. Die meisten Kunststoff-Dichtungsbahnen zii.hlen zur Gruppe 

der Thermoplaste. Die techn ische Bedeutung der Thermoplaste ist 

auf ihr interessantes Verhalten ·zurückzuführen . Sie werden mit zu­

nehmender Wii.rme leichter verformbar. Di ese r Vorgang ist reversibel .  

Wie erklii.rt sich dieses Verhalten? Die physikalischen Bi ndekrii.fte 
zwischen den einzel nen langen Molekülen - in der Kette sind chemi­
sche Bindekrii.fte vorhanden - nehmen mit steigender H itze ab. Sehr 

wichtig ist für diese Kunststoffgruppe, dass als Verbindungstechnik 

unterschied liche Schweissverfahren zur Verfügung stehen . Al le un­

ter der Markenbezeichnung SARNAFIL hergestellten Kunststoff­

Dichtungsbahnen zii.hlen zu den Thermoplasten .  Als Rohstoffbasis 

werden PVC, Polyethylen und an dere Rohstoffe verwendet. 

U m l h nen e in ige Neuentwicklungen vorstel len z u kõnnen, mõchte i eh 

vorher noch e in ige Begriffe aus den Herstellverfahren von KDBs er­

klii.ren. Je nach den verwendeten Rohstoffen und Zusatzstoffen ,  die 

gemischt und nach verschiedenen Rezepturen verarbeitet werden 

kõnnen,  je nach den gewünschten Eigenschaften ,  sind auch u nter­

sch iedl iche Verarbeitungsverfahren notwendig. Ei n wichtiges Verar­

beitungsverfahren ist das Kalandrieren, bei welchem Folien z. B. aus 

PVC hergestellt werden. Di e vorgemischte Masse wird zwischen zwei 

oder mehrere Walzen zu e in em Folienband gewalzt. H ier ist der Aus­

druck «Foli e» am Platz, da in d iesem Verfahren nu r e ine Stii.rkevon 0,1 

bis 0,6 mm i m ersten Arbeitsgang erreicht werden kan n. U m dickere 

Kunststoff-Dichtungsbahnen herzustel len,  sind die Fol ien mehrfach 

zusammen z u lamin ieren .  Dies ist bis z u einer Stii.rke von 3 m m mõg­

l ich . 
Kalandrierte KDBs werden o h ne Trii.ger al s Verstii.rkung für se h r unre­

gel mii.ssigen Untergrund verwendet, da sie sehr flexibel s ind.  

U m in e in er Kunststoff-Dichtu ngsbahn von Anfang ei nen Trii.ger, z.  B. 

aus Polyester oder Glasvlies, zu inkorporieren, gibt es das 

Beschichtungs- oder Streichverfahren (Abb. 3). Die Mischung aus 

Plastiso l ,  PVC, Weichmachern, Stabi l isatoren und Pigmenten wird 

dabei in  kaltem Zustand au f ei nen Trii.ger aus Glasvlies oder Gitterge­

weben aufgestrichen.  Durch H itzeeinwirkung im Gel ierkanal geht 

das Material vom pasteusen in d en festen Zustand über. Solche Dich­

tungsbahnen werden für ebe nen U ntergrund verwendet, z .  B. für Da­

chabdichtu ngen, oder immer dan n ,  wenn ei ne hohe Formbestii.ndig­

keit (man spricht au eh von Schru mpffreiheit) d er Dichtungsbahn e ine 

grosse Rolle spielt. Also auch z. B. für Membranbauten .  

Als letztes Verfahren ist das Extrudieren zu erwii.h nen . Dieses Ver­
fahren (Abb. 4) wird nebe n d er Herstel lung von Fol ien au eh für Tafe ln ,  

Profile, Rohre u sw. , e ingesetzt. In  e inem beheizten Zyl inder dreht 

sich ei ne Schnecke, welche die Vormasse nach vorne befõrdert, ver­

dichtet un d plastifiziert. Am Ende befindet si eh e ine Düse, di e d er pla­

stisch austretenden Masse d ie gewünschte Form gibt. Es ist auch 

mõglich, mehrere Extruder in  ein Werkzeug zu führen ,  und ii.hnliche 

Kunststoffe zu einem mehrschichtigen Endprodukt zu verarbeiten.  

M an spricht dan n von Coextrusion (Abb. 5). 

N oe h ein ige Worte z u d en Verbindungsverfahren :  Für Kunststoffe, di e 

nicht zu den Thermoplasten zii.hlen ,  g ibt es dazu mechanische Ver­

bindungsverfah ren und auch Klebeverfahren .  Thermoplastische 

Kunststoffe h ingegen kõnnen verschweisst werden. 

Geschweisste Verbindu ngen zeichnen sich durch eine hohe Zuver­

lii.ssigkeit aus. Es ist jedoch zu beachten ,  dass unterschiedliche 

Kunststoffe n icht ohne weiteres miteinander verschweisst werden 

kõnnen.  Je nach Molekularaufbau sind auch untersch iedl iche Erwii.r-
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mu ngszeiten ,  Schweisstemperaturen und Abkühlgeschwindigkeiten 

zu beachten .  Für Dichtungsbahnen, d ie ja schliesslich d icht sein 

müssen, kommt d er Prüfbarkeitder Nii.hte e ine grosse Bedeutung z u .  

l m Abb. 6 sehen w i r  das Prinzip ei n e  r Heizkeilschweissu ng f ü r  e i  n e  

Dichtu ngsbahn.  D e  r Heizkeil wird s o  zwischen d e n  Bahnen durchge­

führt, dass d i  e l n nenseiten d er Ü berlappung erh itzt werden. D i  e heis­

sen weichplastischen Flii.chen werden durch Rollen zusammenge­

presst und sind nach der Abkü hlung homogen miteinander verbun­

den. ln  der Regel werden zwei N ii.hte mit einem Prüfkanal hergestel lt .  

M it dieser Technik wird es mõgl ich,  mittels Druckluft den Zwischen­

raum auf mechanische Weise auf Dichtigkeit zu prüfen .  Da d ie Heiz­

keilverschweissung sich speziell für lange gerade Nii.hte eignet, ver-



Abb. 5: Coextrusion, Feedblock 

D 
Heizkeil 

Abb. 6: Heizkeilnaht, Schema 

wendet m an für Detailarbeiten,  nach Vorschweissen mit Heissluft, di e 

Extrusionsschweissung.  Die Prüfung solcher N ãhte ist mittels einer 

Vakuu mhaube miigl ich .  Das Verfahren der Hochfrequenzschweis­

sung verwendet ma n z .  B. bei m Verbinden von Kunststoffmembranen 

i m Zelt- u nd Traglufthallenbau. 

Wichtig ist: schweissbar sin d nu r Thermoplaste. Die Werkstoffe wer­
den an de n Fügeflãchen bis zum thermoplastischen Zustand erwãrmt 

un d u nter Druck verschweisst. 

2. Anforderungen an Kunststoff-Dichtungsbahnen 

Für d ie Planung von Abdichtu ngen i m Bauwesen habe ich bereits di e 

SIA-Norm 280 «Kunststoff-Dichtungsbahnen» erwãhnt. Diese Norm 

legt Anforderungswerte für Anwendungen im Neuzustand fest. Sie 
unterscheidet als wichtigste Anwendungsgebiete 

- die Dachhaut 

- die Feuchtigkeitsabdichtung 

- Wasserdampf- und Kapillarwassersperren u nd 
- G ru ndwasserabdichtungen. 

Für die verschiedenen Ei nsatzgebiete werden Prüfungen beschrie­

ben ,  und Anforderungswerte festgelegt. Für anders geartete Abdich­

tungen werden keine Anforderu ngen festgelegt; es wird darauf ver­

wiesen ,  dass diese objektbezogen festzulegen sind . Dies ist gerade 

i m Tun nelbau wichtig. Für die Berechnung u nd Bemessung einer Ab­

dichtung l iefert di e SIA 280 keine Angaben . Entsprechende Empfeh­

lungen bestehen nu r für Grundwasserabdichtungen un d für Dachab­

dichtungen. 

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

1983 einer Tei lrevision u nterzogen .  In den einsch lãgigen Gremien 

überlegt m an z. Z. e ine Totalrevision, da Kunststoff-Dichtungsbahnen 

heute in vielen anderen E insatzgebieten mit Vortei l  angewendet wer­

den kiinnen, die in der Norm noch nicht behandelt werden . 

Auch die eingangs erwãhnten Referate der Herren Ruckstu h l  u nd 

Zwicky würden es nahelegen, i m l nteresse de r Qualitãt de r Bauwerke 

entsprechende Empfehlungen für Tu nnelbauten zu erarbeiten. Dies 

zum Beispiel im H inbl ick auf eines der nãchsten nationalen Gros­

sprojekte wie z .  B. die Bahn 2000. 

Welche Anforderungen an Kunststoff-Dichtungsbahnen für Tu nnel­

abdichtungen kiinnten in eine solche Empfehlung aufgenommen 

werden? 

Chemische Bestandigkeit 

Ku nststoffe zãhlen zu de n sehr bestãndigen Stoffen .  Sie verrotten i n  

d e r  Regel nicht u n d  rosten auch nicht. Trotzdem kan n d i e  Konzentra­

tion von bestimmten Stoffen i m Bergwasser ei n Ausmass erreichen, 

dass entsprechende Abklãrungen in der Planungsphase angezeigt 

s ind.  

Welche Stoffe kon nen zum Beispiel i m Bergwasser vorhanden sein? 

- An erster Stelle steht hier sicher die Versinterung. Diese Kalk-

Ausscheidungen sind auch oft auf den Baton bzw. Spritzbeton zu­

rückzuführen . Das Wasser hat dadurch einen hohen pH-Wert. M i r  

s ind  pH-Messwerte von über  elf bekannt. 

- An nãchster Stelle ist das Sulfat zu erwãhnen. Bekanntlich greift 

sulfathaltiges Wasser den Beton an. Dies g i lt schon für erhiihte 

Werte u m 1 50 bis 250 m g p ro Liter. In Gebirgsformationen des T ri as 

kon nen jedoch auch Werte bis u m 1000 mg / 1  auftreten .  

D ie genan nten Vorkommen sollten jedoch vom Geologen prognosti­

ziert werden kiinnen . Seltener u nd au eh schwieriger vorherzusagen 

sind : 

- lm kristal l inen Gestein Kohlesãure-Wasser, und 

- in Sedimentgesteinen Kohlenwasserstoffe. 

l m Gru ndwasser kon nen au eh n oe h ganz an dere Zusatzstoffe enthal­

ten sein ,  dies in  erster Linie in Folge von Verunreinigungen. Die auf­

gezãhlten Beimengungen im Bergwasser machen deutl ich , dass die 

chemische Bestãndigkeit der verwendeten Kunststoff-Dichtungs­

bahnen in  der Plan ungsphase genauer untersucht werden sollte. 

Langzeit-Bestandigkeit 

Da Kunststoffe zu den neueren Werkstoffen gehiiren, wird die Frage 

nach der Langzeitbestãndigkeit oft gestellt. 

l m Bauwesen hat man Erfahrungen mit PVC-Rohren, die sich seit 50 

Jahren bewãhren. Noch bessere Eigenschaften weisen Polyethylen­

Rohre auf, die es aber erst seit 30 Jahren gibt. Di e Forschung ist heute 

in der U ntersuchung der Alterungsbestãndigkeit recht weit fortge­
schritten. Alterungsbestãndigen Kunststoffen wird heute eine Le­

bensdauer von ein igen 100 Jahren vorausgesagt. 

Es gibt aber au eh Kunststoffe, die für e ine gezielt kurze Lebensdauer 

entwickeltwerden, z .  B. solche di e si eh nach einer bestimmten Zeit i m 

Wasser aufliisen.  Diese Kunststoffe wãren selbstverstãndlich nicht 

für Abdichtungszwecke geeignet. 

Mechanische Festigkeitseigenschaften 

Unter diesem Sammelbegriff kan n m an verschiedene Eigenschaften 

verstehen. Zur Berechnung und Bemessung von Tun nelabdichtun­

gen enthãlt die Norm 280 - wie bereits erwãhnt - keine Angaben. 

Trotzdem kan n de r Eindruck entstehen, dass die für Feuchtigkeitsab­
dichtungen definierten Prüfwerte in jedem Fali ausreichen und nicht 

weiter objektbezogen zu untersuchen wãren. 

So ist z .  B. der Einbau von Vliesen oder Strukturmatten in  Abhãngig­

keit der Rauhigkeit des U nterg rundes als Schutz oder als Drainage 

wichtig. E in  weiteres Problem ist die Schutzlage, sofern i m lnnenring 

ei ne Armierung einzubauen ist. U m ein igermassen wirkl ichkeitsnah 

die Verbindung von Vliesen und Kunststoff-Dichtungsbahnen zu te­

sten ,  verwenden wir in unserer Firma eine Versuchseinrichtung, die 

wir ·Druckversuch gegen spitze Steine>> nen nen (Abb. 7). 
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Als Anforderungen ,  d i  e eh er an di e Bauausführung z u stel len sin d ,  ist 

di e Art d er Verlegetechnik wichtig . Bei un regelmassigem Untergrund 

müssen d ie Kunststoff-Dichtungsbahnen vor allem in die Vertiefun­

gen h ineingelegt un d dort befestigt werden. E in punktweises Befesti­

gungssystem ist deswegen zu bevorzugen. 

Voraussetzung für ei ne sinnvolle Oual itatssicherung der Abdichtung 

ist au eh die Prüftechn ik :  Garantien sollten hier de m Bauherrn nicht al­

lei n genügen, de n n e ine Tu nnelabdichtung kan n woh l  nu r e inmal ein­

gebaut werden. H ier  schlagen wir vor, die optische Flachenprüfung 

un d ei ne lücken lose Prüfung aller Schweissnahte mit Prüfprotokollen 

in die Empfeh lung aufzunehmen. 

Drainage 

Wenn wir d en Fali der wasserd ruckhaltenden Abdichtung auf d er Sei­

te lassen ,  so kõn nen folgende Bemerkungen gemacht werden: 

- Die Drainagewirkung zwischen KDB und Gebirge (die Flachen­

drainage) ist in Bezug au f Abflussmenge un d Gebirgsbelastung si-
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Abb. 8: Vergleichsversuch lür Büro Ratia (Tunnel N 13). Freigelegte und aufge­
wdlbte Abdichtungsfolie Sarnafil infolge Wasserdruck (15. 10. 1985) 

cherzustel len . Art u nd Beschaffen heit einer geeigneten Ein lage 

bed ürfen einer objektbezogenen U ntersuchung. Ob Vlies, Struk­

turmatte oder andere Massnahmen, es liegen heute Unterlagen 

vor, um der Bedeutung eines solchen Entscheides Rechnung zu 

tragen.  

- Auch für die Dimensionieru ng und die Unterhaltsmõglichkeit der 

Bergwasserdrainage und der übrigen Entwasserungsanlage lohnt 

es sich d ie nõtige Sorgfalt aufzuwenden, kõnnen doch spater Feh­

ler nu r schwierig oder fast nicht mehr behoben werden. 

l nteressant s ind d ie Erkenntnisse, d ie Herr Rudolf Mettler vom l nge­

nieurbüro Rii.tia, Chur, im Marz in  München an einem Symposium 

über Tunnelsanierungen verõffentlichte. Die festgestel lten Und ichtig­

keiten bei m Rofla-Tunnel de r N 13 werden n icht auf defekte KDBs zu­

rückgeführt, vielmehr waren d ie Drainagen am Gewõlbefuss versin­

tert. Das Bergwasser konnte s i  eh so aufstauen, de n Gewõlbefuss um­

wandern und auf die Tunnelseitenwande Druck ausüben. I n  Bohrun­

gen bis auf die Dichtungsbahn konnte über Vergleichsversuche, die 
durch unser Labor an Rückstel lmuster (Sarnafil Typ GT, 3 m m,  einge­

baut 1968) ausgeführt wurden , nu r Wasserdrücke von ca. 2 bar nach­

gewiesen werden. Ursprüngl ich vermutete man Wasserdrücke von 

über 30 bar! (Abb. 8 und 9). 

3. Neue Werkstoffe für Kunststoft-Dichtu ngsbahnen 

In  d en letzten Jahren haben Kunststoff-Dichtungsbahnen aus Weich­

PVC d ie grõsste Verbreitung in der Schweiz gehabt. Je nach Anforde­

rungsprofil werden verschiedene Rezepturen und Herstellverfahren 

für diese Bahnen in Frage kommen. Für bestimmte Anwendungen 

kõnnen auch Polyethylen-Bahnen eingesetzt werden. Polyethylen­

Bahnen sind wesentlich steifer und nicht so leicht zu verarbeiten wie 

PVC-Bahnen. Der grosse Vortei l  von Polyethylen ist jedoch, dass es 

kei ne Weichmacher enthalt, dass seine chem ische Bestandigkeit 

wesentlich grõsser ist, und dass es bessere Festigkeitswerte auf­

weist. 

Modifiziertes Polyethylen 

Als neuen Werkstoff, der Vortei le von Polyethylen mit den Vorte ilen 

des PVC verbindet, stelle ich lhnen einen speziell modifizierten 



Polyethylen-Typ vor. Nach mehrjãhriger Entwicklungsarbeit ist es un s 

gelungen, eine weichmacherfreie Kunststoff-Dichtungsbahn zu ent­

wickeln,  die für d en Einsatz i m Tunnelbau geeignet ist. In d er Tabelle 
1 se h en Sie d en Vergleich von ein igen Kenndaten von diesem modifi­

zierten Polyethylen mit Weich-PVe und auch im Vergleich zur übl i ­

chen Anforderung der SIA 280. Neben den erwãhnten Merkmalen:  

- ohne Weichmacher 

- hôhere chemische Bestãndigkeit 

- gute Verarbeitbarkeit 

sin d a l i e Festigkeitswerte wesentl ich besser als bei PVe. Das Material 

ist leichter, weist fast doppelt so ho h e maximale Dehnwerte un d e ine 

wesentlich grõssere Kãlteflexib i l itãt aut. In  unserem hauseigenen 

Versuch «D ru ek gegen spitze Steine>> haben wir ebenfalls ohne Vlies 
wesentlich bessere Resultate erhalten. Di e Werte für die Dauerdruck-

Abb. 9: Vergleichsversuch für 
Büro Ratia. Laborversuch in Sarnen 

festigkeit und die mechanische Durchschlagsfestigkeit s in d eindeu­

tig hôher. 

Diese Kunststoff-Dichtungsbahnen werden nach dem Verfahren der 

eoextrusion hergestellt. Die Deckschichten sind beigefarben und die 

mitt lere Schicht schwarz. So entsteht ein Signaleffekt, falls die Bahn 

verletzt wird. 

De r Aufbau d er Abdichtung i m Tun nel ist ãhnl ich wie bei m Einsatz von 

KDBs aus PVe-weich vorgesehen. 

Coextrudiertes Polyethylen 

Für Tunnel ,  die im Tagbau hergestellt werden, haben sich i n  letzter 

Zeit auch vermehrt Abdichtungen aus Kunststoff bewãhrt (Abb. 10, 

Zurzach). Da diese Kunststoff-Dichtungsbahn in einer Stãrke von 4 

Vergleich einiger Kenndaten von modifiziertem Polyethylen mit PVC-weith 

Prüfu ng Nor m Anforderung F 531:20 E MP 900-20 Ein heit 
SIA 280 PVe-weich mod. PE 
(Feuchtigkeit) 

Dichte 1 ,32 0,95 g /cm3 

Reissdehnung: lãngs SIA 280/1 min . 200% 350 680 % 
q uer SIA 280/1 min . 200% 350 720 % 

Faltb iegung in der Kãlte SIA 280/2 keine Risse bei -20°e < -30 < -70 oe 

D ru ek gegen spitze Steine 6 10 b ar 

Dauerdruckfestigkeit SIA 280/13 d icht bei 7 N / mm2 7,8 > 12 N/mm2 

Mechan ische Durchschlagfestigkeit SIA 280/14 dicht bei 500 m m 750 1000 m m 

Brandkennziffer SIA 280/1 1 V/1 V/2 V/2 

Reissfestigkeit: lãngs DIN 53455 16 23,8 N/mm2 
q uer 15,4 23,2 N/mm2 

Tabelle 1 

Vergleich einiger Kenndaten von coextrudiertem PE mit einlagig extrudiertem PE 

Prüfu ng Norm Anforderung FP 850-40 FP 860-40 Ein heit 
SIA 280 e in lagig coex g/s 
(Grundwasser) extrudiert coextrudiert 

Dichte 0,926 0,928 g / cm3 

Reissdehnung: lãngs SIA 280/1 min .  200% 461 1200 % 
quer  S IA 280/1 min .  200% 444 1300 % 

Faltbiegung in der Kãlte SIA 280/2 keine Risse bei -2ooe erfüllt -2ooe -50 oe 

Mechan ische Durchschlagfestigkeit SIA 280/14 d icht bei 750 m m 1950 2650 m m 

Reissfestigkeit: lãngs DIN 53455 15,66 23 N/mm2 
q uer DIN 53455 9,15 1 1 ,6 N/mm2 

Streckspannung :  lãngs DIN 53455 9,15 1 1 ,6 N/mm2 
q uer DIN 53455 9,26 1 1 ,4 N/mm2 

Tabelle 2 
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mm so hohe Festigkeitswerte hat, dass für das Einschütten des Tu n­

nels die Bahn nicht durch eine spezielle Schicht geschützt werden 

muss, ergeben sich g rosse Vorteile und Arbeitsersparnisse auf den 

gesamten Bauablauf. 

Erleichterungen ergeben sich auch dadurch ,  dass man für die lose 

Verlegung sehr wetterunabhãngig ist. Die hohe Dehnbarkeit von 

Kunststoffen lósen die bekannten Probleme mit den Rissen u nd Fu­

gen in  der Betonkonstru ktion . Den neuen Werkstoff bezeichnen wir 

coextrudiertes Polyethylen .  

I n  der  Tabelle sehen S ie  den  Vergleich von ein igen Kenndaten des 

coextrudierten Polyethylens mit normalextrudiertem Polyethylen (Ta­

belle 2). Die Werte für die Reissdehnung l iegen fast dreimal hóher. 

Die Kãlteflexibi l itãt ist se h r gross, u nd ohne Weichmacher au eh nach 

Jahren unverãndert. Ausserdem ist die mechanische Durchschlags­

festigkeit geste igert worden . Das heisst eine Kugel von 500 g kann 

aus einer Hóhe von über 2,5 m au f di e Bahn fali en ,  bevor e ine Perfora­

tion festgestel lt werden kan n .  Di e SIA-Norm verlangt für Feuchtigkeit­

sabdichtungen n ur 0,5 m und für Gru ndwasser 0,75 m Fal lhóhe. 

4. Zusammenfassung 

lch habe versucht, l h nen nach einer E inführung i n  d ie Kunststofftech­

nologie die wesentl ichen Anforderungen an Kunststoff­

Dichtungsbahnen für Tun nelabdichtungen darzulegen. Die Erfah­

rungen in de r Vergangenheit haben gezeigt, dass gewisse Ku nststof­

fe als Werkstoffe für  Abdichtungszwecke besonders geeignet sind .  

Di e Entwicklung schreitet jedoch voran. l eh konnte lhnen zwei ne ue 

Werkstoffe für KDBs vorstel len .  Die Planer müssen sich aufg rund der 

zunehmenden Bedeutung de r Lebensdauer von unterirdischen Bau­
ten immer mehr au eh mit Detai ls d er Abdichtung un d mit d en speziel­

len Eigenschaften d ieser doch eher neuen Werkstoffe befassen .  Es 

gibt bereits spezialisierte l ngenieurb üros, die herstel lerunabhãngig 
als Be rate r zugezogen werden kónnen.  Aber au eh langfristig denken­
de Fachfirmen werden Si e sicher fachl ich einwandfrei be rate n wol len . 

Es bleibt aber immer Aufgabe des lngenieurs, das Problem der Si­

cherstel lung der Bauwerksqualitãt in jeder Hinsicht nach den Wün­

schen des Bauherrn verantwortungsvoll zu lósen. Beeindruckt hat 

mich z u diesem Thema e i n  Artikel i n  der Technikbeilage d er NZZ vom 

7. Januar 1987. Die Verfasser vom lng .-Büro Wenaweser+Wolfens­

berger AG schreiben dazu : 

«De r Begriff Qual itãt gehórt i m Bauwesen z u d en a m meisten verwen­

deten Schlagworten .  Dabei ist selten kiar, was unter Qual itãt eigent­

l ich zu verstehen ist.» Weiter unten führen die Verfasser aus: «Die 
Qual itãt eines Produktes sowie eines Bauwerkes sollte deshalb stets 

durch folgende vier Qual itãtsmerkmale beschrieben werden: 

- Gebrauchsfahigkeit, durch  welche der Gebrauch - die Nutzung 

des Bauwerks - u nter den vereinbarten Bedingungen gewãhrleistet 

wird (Dichtigkeit, Verformung,  Zuverlãssigkeit, Aussehen, Form, 

Komfort, Benützerfreundlichkeit und anderes mehr); 

- Sicherheit, die sich primãr auf die Gefãhrdung des Menschenle­

bens, i m weiteren auch auf die Gefãhrdung von Sachwerten bezieht 

un d angibt, welche Gefahren nicht vorhanden sin d, bzw. du  re h wel­

che Massnahmen sie e l imin iert werden ; 

- Dauerhaftigkeit, durch welche die Gebrauchsfãhigkeit und d ie Si­

cherheit wãhrend der beabsichtigten N utzungs- bzw. Lebensdauer 

sichergestellt werden;  

- Umweltvertraglichkeit, durch  welche die Auswirkungen des Bau­

werks un d seiner N utzu ng au f di e Umwelt erfasst werden . .. 

Diese Anforderungen gelten sinngemãss auch für das Problem der 

Abdichtung von Tun nelbauten .  Dies u m so mehr als die Kostenfrage 
für solche Abdichtu ngen an sich einfach z u beantworten ist. Wenn e in 

Laufmeter Strassentu nnel heute ca. 30000 SFr. kostet, so sind für ei­
ne hochwertige Abdichtu ng nu r viel leicht 750 bis 900 SFr. auszule­

gen ,  was 2112 bis 3% der Anlagekosten ausmacht. Als Summe sind 

auch diese Beitrãge sicher beachtl ich,  die Erfahrung zeigt jedoch ,  

dass d iese Ausgaben nicht nu r s innvol l ,  sondern notwendig sind. 
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