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La Suisse et la normalisation européenne en géotechnique: 
L'état des travaux (Avril 1994) 

F. Descoeudres, Professeur EPFL 

1 .  I N T R O D U C T I O N  

Aprês l a  mise e n  vigueur e n  1989 d e  l a  nouvelle norme SIA 160 «Ac
tions sur les structures porteuses» ,  le groupe de travail qui avait par
ticipé à l 'élaboration des articles de cette norme relatifs aux fonda
tions a été élargi puis désigné en tant que Commission de géotech
nique pour accomplir une triple mission :  

- poursuivre la réf lexion s ur  la conception et  le d imensionnement des 
ouvrages géotechniques en liaison avec les nouvelles normes des 
structures du génie civi l ,  dans le but d'éclaircir leur mise en appli
cation; 

- préparer la révision des normes spécif iques du domaine des fonda
tions, en traitant en priorité celles des fondations su r pieux (SIA 1 92) 
et des ancrages (SIA 191 ) ;  

- accompagner les travaux d u  Comité Européen de Normalisation 
(CEN), notamment dans le cadre de I 'Eurocode 7 «Conception en 
géotechnique" et du Comité technique TC 288 « Exécution des tra
vaux géotechniques " .  

L a  premiêre de ces trois missions a débouché s u r  l a  présentation 
d'une journée d'études consacrée à l 'application des nouvelles nor
mes de structures de la SIA au x travaux de fondations qui s'est te n ue 
à Berne le 2 novembre 1990, organisée conjointement par la SIA et 
la SSMSR (Publ ications SIA 0064 et SSMSR No 122) ;  el le tentait 
d'identifier les particularités des ouvrages géotechniques et de mon
trer la marche à su ivre dans les applications pratiques. 11 faut recon
naltre que bien des interrogations subsistaient et subsistent toujours, 
ce qui n'est pas surprenant si l'on considêre la difficulté des problê
mes à résoudre et l' incertitude qui prévaut encore dans tous les pays 
européens rattachés aux travaux du CEN. 

La seconde mission est en voie d'achêvement puisque les nouvelles 
normes des pieux et des ancrages existent so us forme de projets qui  
seront mis en consultation cet été aprês que la Commission géotech
nique les au ra approuvés et transmis à la SIA se lo n la procédure ha
bituelle. En principe, ces nouvelles normes sont «eurocompatibles" ,  
et d e  toute façon n e  seront uti l isées que jusqu'à l a  parution des nor
mes respectives du CEN. 11 faut encore signaler une particularité de 
la norme des ancrages qui  devrait être uti l isée avec u ne note techni
que d'accompagnement (Merkblatt) relatif au dimensionnement des 
ouvrages ancrés, également rédigé par la Commission géotechnique. 
Une journée d' introduction à l 'ensemble de ces documents est pré
vue. 

La troisiême mission relative à la contribution su isse aux travaux de 
normalisation européens en géotechnique a été entreprise des 1 991 , 
par l'envoi de délégués participant activement aux réunions interna
tionales et à certains groupes de travail , de même que par l'étude des 
nombreux projets de documents envoyés par le CEN avec rédaction 
de commentaires et de critiques, qui ont d'ail leurs connu des fortunes 
três diverses, allant de l'oubli à la prise réelle en considération. 

11 vaut la peine de faire le point de l'état actuel de ces travaux, de par 
leur importance à venir  et du fait qu' i l  n'est pas facile d'avoir une vi
sion claire du contenu, des intentions et de l'évolution probable de 
I 'Eurocode 7, alors que la version anglaise du texte de la partie 1, 
consacrée aux rêgles générales de conception, a été approuvée le 
25 mai 1993 en tant que prénorme expérimentale à introduire dans 
tous les pays européens membres du CEN.  

Même si les traductions en allemand et  en français ne sont pas en
core disponibles, et même si le texte anglais approuvé a déjà été mo
difié à la réunion de Berlin en janvier 1 994 pour le rendre compatible 

avec celui de I 'Eurocode 1 sur les bases de dimensionnement, i l  est 
certain que nous devrons établ ir assez rapidement un document na
tional d'application NAD, déjà annoncé par la SIA dans la série des 
huit documents couvrant les huit Eurocodes correspondants dont les 
plus avancés sont relatifs aux ouvrages en béton, en acier et mixtes 
acier-béton. 

2. H IS T O R I Q U E  ET P R I N C I P ES D E  L ' E U R O C O D E  7 

Les travaux d'élaboration d'un Eurocode su r la géotechnique ont été 
confiés à l 'origine en 1981 à la Société internationale de mécanique 
des sols et des travaux de fondations (SIMSTF) par la Commission 
des communautés européennes. Un groupe de travail comprenant 
des représentants des onze pays de la Communauté remit un projet 
de texte pour cet Eurocode en 1 989, que le CEN confia à un groupe 
de sept experts, dont six faisaient déjà parti e du groupe de travail pré
cédent, alin de le remanier et de l'organiser en un e suite de principes 
et de rêgles d'application. 

Les différents pays membres du CEN, c'est-à-dire ceux de la CEE et 
de I 'AELE dont la Suisse, furent consultés en 1991 / 1992 s ur un nou
veau projet de texte, par le biais de correspondants techniques. Le 
texte remanié à la su ite de quelques mil le observations fut présenté 
officiellement en janvier 1993 au sous-comité SC7 du Comité CEN/TC 
250, et accepté sous réserves de certaines modifications. Ainsi, au 
terme de treize années de travail ,  l 'on dispose d'un texte qui consti
tue la parti e 1 de I 'Eurocode 7 qui traite les rêgles générales de concep
tion en géotechnique. Les parties 2 et 3, portant respectivement sur 
les essais en laboratoire et les essais s ur  place, sont en phase de dé
marrage. La partie 4, traitant en principe de rêgles supplémentaires 
pour des ouvrages particuliers, n'est pas encore programmée. 

L' Eurocode 7, norme de conception 

L'Eurocode 7 fait partie d' un ensemble de h uit normes de conception 
et de dimensionnement des ouvrages de génie civil, dont la l iste est 
la su ivante 

Eurocode 1 :  Bases de la conception et du dimensionnement 
des ouvrages de génie civil 

Eurocode 2 :  Conception des ouvrages en béton 

Eurocode 3: Conception des ouvrages en acier 

Eurocode 4: Conception des ouvrages mixtes 

Eurocode 5: Conception des ouvrages en bois 

Eurocode 6: Conception des ouvrages en maçonnerie 

Eurocode 7 :  Conception en géotechnique 

Eurocode 8 :  Conception des ouvrages en région sismique. 

11 est intéressant de noter qu'à l 'origine, I 'Eurocode 1 était un texte 
destiné seulement au x rédacteurs d'Eurocodes. Ce n'est que récem
ment qu'i l  a été décidé d' en fai re un Eurocode à part entiêre, destiné 
aux util isateurs finaux. 

Compte tenu de leur caractêre particu l ier, i l a été admis pour les Eu
rocodes un certain nombre dérogations par rapport aux rêgles usuel
les du CEN. Ceci concerne d'abord leur forme. Les normes CEN sont 
ordinairement rédigées comme une suite d'articles ayant valeur de 
prescription, de recommandation, d'autorisation, de remarque ou 
d'exemple. Ce formalisme a été jugé trop rigide pour les Eurocodes, 
et i l  a été décidé de présenter le texte sous la forme de principes et 
de rêgles d'application. 
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Les principes énoncent des exigences qu' i l  est indispensable de sa
tisfaire pour garanti r la sécurité et le bon fonctionneme nt des ouvra
ges. Ces exigences sont formulées de maniêre assez générale et qua
litative . Les rêgles d'application sont données comme des moyens 
possibles et reconnus de satisfaire les exigences énoncées dans les 
principes. 11 est admis que d 'autres méthodes peuve nt être util isées, 
mais dan s ce cas, i l appartient à l'uti l isateur d'en montre r  le bien fondé. 

U ne autre dérogation importante admise pour les Eurocodes concer
ne le calendrier de mise à l'enquête . Normalement le délai est de six 
mais. li a été porté à trois ans pour les Eurocodes. Actuel lement, les 
Eurocodes sont proposés comme normes provisoires (ENV) et nan 
comme normes déf initives (EN) .  Une EN s'impose dans les groupes 
de pays qui l'ont adoptée : CEE ou CEE + AELE; e/le rend caduques 
les normes nationales traitant du même sujet. Au contraire ,  u ne ENV 
est facultative; les normes nationales restent en vigueur. 

Les normes d'exécution des travaux 

L'exécution des travaux ou des ouvrages re lêve d'autres Comités 
Techniques du CEN. En ce qui concerne la géotechnique , des tra
vaux de normalisation ont été lancés en 1992 dans le cadre d' un co
mité CEN baptisé CEN/TC288 «Exécution des travaux géotechni
ques» .  Trois normes d'exécution vont être mises à J'enquête préa/a
ble CEN en 1994. E/les concernent: les parois moulées, le ancrages, 
les pieux forés. U ne quatriême norme, s ur  les rideaux de palplanches, 
est en cours d'élaboration. Trois nouvelles normes démarrent depuis 
janvier 1994, qui portent su r les pieux battus, les injections,  le jet grou
ting. La Suisse a désigné des le départ un représentant dans chacun 
des groupes de travail correspondants; ce la représente une possibi
lité d' intervention bien p/us efficace qu'une simple consultation aprês 
l'entiêre rédaction d'un projet te/ que le fut la parti e 1 de I'Eurocode 7. 

Principes de base de I' Eurocode 7 

Comme ses homologues des structures, I 'Eurocode 7 est articulé au
tau r de trois notions: 

- les états limites, au-delà desquels les exigences de performance 
spécifiées ne sont p/us satisfaites, en distinguant la sécurité et J 'ap
titude e n  service ; l 'état l imite ultime (ELU) est associé à un effon
drement ou d'autres forme de défaillance de l'ouvrage , l'état l imite 
de service (ELS) se rapporte à un défaut te l que déformation affec
tant l 'uti l isation, f issuration compromettant la durabilité, ete. 

- les valeurs caractéristiques des actions et des propriétés des ma
tériaux choisies prudemment, en principe sur la base d'une distri
bution statistique en spécifiant un  risque de mise en défaut (par 
exe mple 5 %). 

- la méthode des coefficients partiels de sécurité couvrant pour les 
actions et les propriétés des matériaux l ' incertitude du modêle (de 
charge ou de résistance , ou des grandeurs géométriques) et la pos
sibilité d'écart par rapport aux valeurs caractéristiques. 

L'Eurocode 7 se réfêre au tableau 9.2 de I'Eu rocode 1 ,  reproduit ci
aprês, pour f ixer les coeff icients partie ls des actions correspondants 
aux ELU,  en notant d'une part que ce tableau concerne les bâtiments 
(et nan tous les ouvrages de génie civil) et d'autre part que toutes les 
valeurs des coefficients indiquées sont susceptibles de révision ou 
d'adaptation dans les NAD et pendant la période expérimentale d'uti
J isation. 
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Cas 1 Action Symbo/e Situations 
Prr A 

Gas A Actions permanentes : 
Perte d'équilibre statique; p o i d s  p r o  p r e  d e s  
résistance du matériau composants structuraux et 
structural ou du soi non non structuraux, actions 
significative (voir 9.4.1) permanentes causées par 

le soi, l'eau souterraine et 
la nappe libre YGsup 2.4 [1.10] [1.00] 

défavorable YGinf 2.4 [0.90] [1.00] 
favorable 

Actions variables Ya [1.50] [1.00] 
défavorables YA 

[1.00] 
Actions accidentelles 

Gas s s Actions permanentes 
Défaillance de la structure (voir ci-dessus) 
ou d'éléments structuraux, y défavorable YGsup 3,4 [1.35] [1.00] 
compris ceux des semelles, favorable 'YGinf 3.4 [1.00] [1.00] 
p i e ux, m u r s  d e  
soubassement, ete., en Actions variables 
fonction de la résistance du défavorables Ya [1.50] [1.00] matériau structural (voir 
9.4 .1) Actions accidentelles 

YA [1.001 
Gas C > Actions permanentes; 
Défaillance du soi (voir ci-dessus) 

défavorable YG 4 [1.00] [1.00] 
favorable YG 4 [1.00] [1.00] 

Actions variables Ya défavorables [1.30] [1.00] 

Actions accidentelles YA [1.00] 
P - SJtuatJon durable T - Sttuatton transttotre A - SJtuation accJdentelle 

Tableau 9.2: coefficients partie/s-
états limites ultimes pour les bâtíments (EC 1) 

1 11 convient de vérifier les calcu/s pour chacun des cas A, B et G séparé
ment 

2 Lors de cette vérification, la valeur caractéristique de la partie défavorable 
de l'action permanente est multipliée par le coefficient {1 .  1 j e t la parti e ta
vorable par le coefficient {0.9}. Des régles p/us élaborées se trouvent dans 
les ENV 1993 et 1994 

3 Dans cette vérification, les valeurs caractéristiques de toutes les actions 
permanentes provenant d'une source sont multipliées par {1.35} si l'effet 
tata! de l'action résultante est défavorable et par { 1.0] s 'il est tavorable 

4 Oans les cas oú l'état limite est sensible aux variations des actions perma
nentes, i! est recommandé de prendre les valeurs caractéristiques inférieu
re ei supérieure de ces actions, conformément au paragraphe 4.2.3)P 

5 Dans les cas B et G, les propriétés du soi utilisées pour le calcu/ peuvent 
être différentes. Se reporter à I'ENV 1997- 1 - 1  

6 A u  lieu d'utiliser r a  { 1.35} e t  Y o  (1.50) pour les actions de pression latérale 
du soi, les propriétés de calcu/ du soi peuvent être introduites conformé
ment à I'ENV 1997, un coeflicient de modéle Y&t étant appliqué. 

Quant aux coefficients partie ls des matériaux géotechniques, I 'Euro
code 7 considêre explicitement les paramêtres de résistance effectifs 
(<!J' ,  e') et apparent (cu ou qu) selan le tableau 2.1 ci-dessous 

Gas Actions Propriétés géotechniques 

Permanente Variable tan$'
. 

e' Cu qu 
Défavorabl Favorabl Défavorabl 

e e e 

CasA (1.00) (0.95) J1.50) (1.1) J1.3) (12) (1.2) 
Gas B (1.35) (1.001. _{1.50). (Ul). _11.0) (1.0) (1.0) 

CasC (1.00) _{1.001. _{1.301. _{1.2� J..1.6J. (1.4) (1.4) 

3 .  PA R T I C U LA R I T É S  ET D I F F I C U LT É S  D E  L ' E C  7 

Comme nous en avons fait l'expérience dans le cadre de l'élabora
tion puis de l'uti l isation de la norme SIA 160,  l'application de la mé
thode des états l imites avec des valeurs caractéristiques (ou repré
sentatives) et des coefficients partie ls à la géotechnique présente un 
certain nombre de difficu ltés liées aux caractéristiques des matériaux 
«SO I" ou « roche " ainsi qu'aux interactions sol-structure qui associent 
les sollicitations e! les résistances par des re lations de déformation. 

L'EC 7 reflête assez bien les particularités du domaine de la géotech
nique et n 'évite pas nan plus ses aspects problématiques. On se ré
férera ici aux seu/s chapitres généraux concernant les bases de di
mensionne ment, les données géotechniques et les auscultations 
d'ouvrages pendant la construction et l'exploitation. Les chapitres pro
pres au x d ifférents types d'ouvrages restent parto i s assez f/ou s et né
cessite ront encore bien des adaptations. 



Catégories géotechniques 

l ntroduites comme rêgle d'application ,  les catégories géotechniques 
constituent u ne classification destinée à adapter les vérifications à la 
complexité du projet. La catégorie 1 correspond aux projets simples, 
pour lesquels on peut admettre de procéder essentiellement d'aprês 
l 'expérience acquise localement. A noter que I 'Ee 7 don ne des exem
ples de petits ouvrages susceptibles de rentrer dans cette catégorie 
(typiquement la villa, les petits murs de soutênement ou les petites 
excavations), mais il ne faut pas oublier que le critêre n'est pas seu
lement la simpl icité de l'ouvrage: encore faut-il que les conditions géo
techniques et les conditions d'environnement soient également s im
ples. 

La distinction introduite entre la catégorie 2, ouvrages pouvant être 
étudiés par des méthodes ei des essais de routine, ei pour lesquels 
I 'Ee 7 serait suffisant, et la catégorie 3, ouvrages plus complexes qu i  
nécessiteraient des compléments d'études spécifiques, est p lus déli
cate à manier, e! la Suisse avait recommandé de mieux déf in i r  le se n s 
et les objectifs de ces catégories qui ne devraient viser que le soin à 
apporter aux reconnaissances et pas les méthodes de dimensionne
ment. 

Les états l imites 

l ntroduits par I 'Ee 1 comme base de la méthode de vérification ,  les 
états l imites doivent être identifiés pour chaque type de structure. 11 
faut se garder de l'assimilation trop simpliste suivante: les états ! imi
tes ultimes (ELU) correspondent à des calculs l imites ou de plastici
té, les états l imites de service ELS correspondent à des calculs de 
déformation, voire d'élasticité. 
D'une part, des déformations qui resteraient élastiques pour le soi , 
peuvent induire un ELU dans la structure portée. L' Ee 7 mentionne 
des valeurs l imites de tassements différentiels pour les ELS, cas cou
rant, et aussi pour les ELU. A l ' inverse, i l  n'est pas toujours possible 
de se garder du franchissement d'un ELS par un calcul de déforma
tions. 

Valeurs caractéristiques des paramétres géotechn iques 

eonformément à I 'Ee 1, les valeurs caractéristiques des sols doivent 
être des valeurs prudentes, correspondant à un fractile spécifié de la 
distribution statistique des résultats d'un essai, éventuellement corri
gés par un facteur de conversion ,  pour ten i r  compte de ce que l'essai 
ne représente pas nécessairement la sollicitation dans l'ouvrage. Le 
fractile de 5 % est usuel pour les matériaux manufacturés. 
La difficulté avec les sols est, comme la Suisse l'avait relevé, qu' i l  est 
généralement impossible de disposer d'un échanti l lonnage suffisant 
pour appliquer les méthodes statistiques. e'est pourquoi la mention 
du risque de 5 %, indiquée dan s un principe, comme objectif dans les 
rédactions i nitiales, a été reportée tout en lin d'une rêgle d'applica
tion. 

Pondération des actions et des paramétres géotechniques 

11 s'agit là de la déf inition des coefficients partiels, qui a fai! difficulté 
entre I 'Ee 1 ei I 'Ee 7 pendant plus d'une année, sans pour autant 
aboutir à u ne solution satisfaisante, de l'avis de notre commission 
géotechnique. 
La question au départ concerne les vérifications d'états l im ites ult i
mes se produisant dan s le matériau de la structure portée (section de 
béton par exemple), qu i  impl iquent également un état ult ime du soi. 
De maniêre typique, i l  s'agit d'une poussée du soi. 

Pour I 'Ee 1, l'action du soi doit être considérée au même titre que les 
autres actions: i l suffit que le géotechnicien fournisse la valeur carac
téristique de cette action ,  le calculateur de structure se chargera de 
lui appliquer le coefficient pondérateur, de 1 .35 ou 1 .5 ,  ou de toute 
autre valeur intermédiaire, suivant la part respective permanente ou 
variable. eette position correspond à l'application de la ligne B du ta
bleau 2 .1 .  

Pour I 'Ee 7, l 'effet d e  la variabilité d u  soi n e  peut être chiffrée indé
pendamment du type d'action en jeu, e! le géotechnicien doit fournir 
des valeurs de calcul ,  ult imes en l'occurrence, pour l 'action du soi su r 
la structure. En outre, dan s la plupart des vérifications géotechniques, 
i l est irréal iste de majorer le poids du soi par u n  coefficient mu ltiplica
teur de 1 .35; le coeff icient 1 .5 pour les charges variables était tenu 

également comme trop élevé. L'Ee 7 proposait donc d'effectuer les 
vérifications ELU oú entrait en jeu le soi suivant la ligne e .  

La position finalement adoptée est celle indiquée dans l e  texte: les 
vérifications doivent être effectuées su ivant chacune des l ignes B et 
e .  e'est donc le dimensionnement le plus défavorable qu i  prime. 11 
faut noter que la l igne A est plus favorable; elle vise les cas de déjau
geage et doit être seu le utilisée dan s ces cas, à l'exclusion de B et e. 

U ne position plus satisfaisante, proposée par le représentant français 
(F. Baguelin) du groupe de travail était la suivante: séparer nettement 
les divers coefficients de pondération ,  entre actions, modêle et maté
riaux, ne prendre en compte que la variabilité pour les actions et les 
matériaux, ei ne rentrer qu'un coeff icient de modêle, dont la valeur 
soit adaptée à la situation étudiée. 

Selan son auteur, cette suggestion partait du constat que, dans les 
valeurs numériques proposées pour les actions et le soi, que ce soit 
par I 'Ee 1 ou par I 'Ee 7, était incorporé implicitement un coeff icient 
de modêle. Pour les actions, on uti l isait auparavant un facteur  1 .125. 
Débarrassé de ce coeff icient de modêle de transmission de l'action, 
les coeff icients destinés à couvrir la variabilité s'élêvent à 1 .20 pour 
les actions permanentes et à 1 .33 pour les actions variables. De même, 
pour la résistance des sols le Ytaco = 1 .25 et le y, = 1 .6 ou 1 .4 recou
vrent un coefficient de modêle. 11 faut en effet savoir  que, dans l'es
prit de I 'Ee 7, ces coefficients s'appliquent à des valeurs caractéristi
ques de tan0 ou de e, c'est-à-dire choisies déjà prudemment. En prin
cipe, si l 'on était capable de faire des statistiques, elles correspon
draient à un risque de mise en défaut de 5 %. On peut ainsi estimer 
que des valeurs Ytaco = 1 .1 0  ou 1 .1 5  et y, = 1 .4 ou 1 .2  seraient suffisan
tes pour couvrir la variabilité de ces paramêtres. 

Dans les cas critiques qui ont fai! naltre la controverse, oú le soi et la 
structure interviennent to us les de u x dan s la transmission des actions, 
i l  suff i rait d'appliquer une seule fois, à la sortie du calcul ,  un coeffi
cient de modêle adapté, de l 'ordre de 1 .1 à 1 .2 dans la majorité des 
cas. 

L'inconvénient principal de cette suggestion était qu' i l  nécessitait un 
certain nombre d'études d'étalonnage, couvrant les divers types d'ou
vrages géotechniques, comportant une structure ou en relation avec 
u ne structure (fondations, soutênements, . . .  ) .  El le au rai! nécessité de 
compléter les divers chapitres de I 'EC 7 relatifs aux ouvrages par la 
proposition de valeurs de coeff icient de modêles, propres à chaque 
état ult ime. e'était san s aucun doute un e révision trop importante dan s 
le contexte final d'approbation des deux Eurocodes en cause. 

11 reste que I 'Ee 7 comporte u ne contradiction entre la décision prise 
au moment de l'acceptation du projet de texte avec la résolution 43 
adoptée simultanément qui  indique qu'un coeff icient de modêle Ysd 
doit être i ntroduit pour couvrir l ' incertitude du modêle des actions, 
l'effet des actions et le modéle de résistance, et d'autre part le texte 
déf initif actuellement disponible qui n'a pas retenu cette résolution de 
façon explicite avec ses conséquences. La Suisse avait insisté par 
des interventions écrites et orales pour qu'un facteur de modêle soit 
introduit ei déf in i  dans I 'Eurocode. 

De plus, les impl ications pratiques de la méthode proposée par le texte 
actuel de I 'Ee 7, prenant le dimensionnement le plus défavorable des 
lignes B et e du tableau 2 .1 ,  ne semblent pas avoir été éclaircies lors 
de la réunion de Berlin en janvier 1 994. Notamment, les ouvrages de 
soutênement qui comportent u ne f iche de l'écran réagissant en butée 
(ou poussée passive des terres) ne paraissent pas pouvoir être di
mensionnés correctement, de l 'avis du groupe de travai l des princi
pes de notre commission géotechnique. 

4. P O S I T I O N  S U I SS E  

La eommission de géotechnique de la SIA a approuvé I 'Eurocode 7, 
en reconnaissant qu' i l  constitue un bon document général qui peut 
être d'autant plus utile dans la pratique que nous n'avons rien d'équi
valent. Si l 'on peut faire bien des reproches au texte actuel ,  des rê
gles parfois trop compliquées ou trop floues, un équi l ibre inadéquat 
entre certains chapitres, un manque de clarté ou des dispositions in
appropriées, i l  ne faut pas oublier son caractêre expérimental et lu i  
reconnaltre le mérite qu' i l  peut être amendé et amélioré par le docu
ment national d'appl ication (NAD) qui reste à élaborer. 

Les projets de nouvelles normes des ancrages et des pieux vont dan s 
le sens d'une reconnaissance des principes de I 'Ee 7, tout en étant 
plus précis et plus simples sur le dimensionnement La Note techni-
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que en préparation pour le dimensionnement des ouvrages ancrés 
est également eurocompatible, mais évite à notre avis les erreurs de 
I 'EC 7 sur le calcul des poussées des terres, en traitant séparément 
la poussée active comme action avec un facteur partiel de charge et 
la butée comme élément résistant avec un facteur de résistance. Dans 
chacun de ces documents, la priorité est cependant donnée pour l' in
stant au respect des principes de la norme SIA 1 60.  
O n peut ajouter que c'est grâce à la préparation de ces nouvelles nor
mes que no us avons pu intervenir  efficacement dan s l'élaboration des 
normes européennes d'exécution des travaux du TC 288: on retro
uve par exemple dans le projet su r les ancrages l 'essentiel du texte 
de notre norme 191 .  
Enfin, on peut espérer que les travaux de la Commission géotechni
que auront un effet positif aussi bien au niveau européen que natio
nal, en clarifiant des situations encore floues. A titre d'exemple, nous 
avons précisé la définition d'une valeur caractéristique (ou représen
tative) : valeur d'un paramêtre géotechnique correspondant à un e va
leur choisie de maniêre prudente par rapport à la valeur moyenne ou 
probable, en relation avec la variation et la confiance attribuée à la 
détermination de ce paramêtre. Cela force l ' ingénieur à la réflexion et 
évite une codification automatique inadéquate. 

5. C O N C L U S I O N S  
La participation suisse aux travaux de normalisation européenne en 
géotechnique s'avêre profitable, même si el le requiert une disponibi
l ité et des efforts à la l imite de notre systême de mi lice. 
Elle confirme que les méthodes de dimensionnement basées sur les 
états l imites, les coefficients partiels et les valeurs caractéristiques 
des actions et des propriétés des matériaux sont praticables dans le 
domaine des fondations. 
l i  est évident que par rapport à l'ancienne pratique des contraintes ad
missibles et des facteurs de sécurité globaux, un effort important de 
calage reste à fai re et que le dimensionnement des ouvrages ne peut 
pas donner des résultats toujours identiques. Ce dernier point ne cons
titue d'ailleurs pas un objectif absol u ,  et aprês avoir effectué des cal
culs comparatifs, on peut même espérer qu'en affectant un facteur 
partiel adapté à chaque cause d' incertitude - action,  matériau, mo
dêle -, on améliorera la fiabil ité et souvent l'économie des construc
tions. 
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Stabi l itãtsprobleme: 
Sicherheitsüberlegungen und lnteraktion Boden-Bauwerk 

von Hans-Jürgen Lang 

1 .  E I N L E I T U N G  

Die Behandlung der Stabil itatsprobleme i m  Grundbau wird i m  Rah
men der Ausbildung an der Abtei lung für Bauingenieurwesen der 
ETHZ im Sinne von [1 ] vorgenommen. Es ist in diesem Referat nicht 
moglich, aber auch nicht notwendig, aut diese Behandlung im ein
zelnen einzugehen. 
Was jedoch dringend erscheint, ist die Frage, wie sich die Norm SIA 
1 60 ( 1989) [2] auf grundbauliche Probleme auswirkt, bzw. wie grund
bauliche Probleme nach d em lnkrafttreten dieser Norm behandelt wer
den sol len, oder - besser gesagt - kon nen. Der Verfasser vertritt dazu 
i m Rahmen der Ausbildung eine Lehrmeinung, wozu er als Professor 
für Grundbau und Bodenmechanik nicht bloss berechtigt, sondern 
sogar verpflichtet ist. Er vertritt diese Lehrmeinung übrigens nur im 
Sin ne einer Empfehlung an die Studierenden, da sich die lngenieurin 
oder der lngenieur (auch di e Zukünftigen!) darüber selbstverstandlich 
ein eigenes Urteil bilden sollten. lm gleichen Sinne ist auch dieses 
Referat zu verstehen. 
Dringend, oder sogar überfall ig, ist die Behandlung dieser Frage vor 
allem wegen der nun schon etwa fünf Jahre andauernden Verunsi
cherung über das Problem der Anwendung der SIA 160( 1989) auf 
grundbauliche Probleme, die nicht - wie seinerzeit angekündigt -
durch die entsprechenden Gremien des SIA beseitigt worden ist. 
In  diesem Referat werden nur diejenigen grundbaulichen Stabil itats
probleme behandelt, die durch die Festigkeit des Bodens gesteuert 
sind. Zum Beispiel wird also nicht auf die F rage des hydraulischen 
Grundbruches eingegangen, was von der Sache her auch nicht not
wendig erscheint. 
Nicht notwendig erscheint hier auch die Behandlung von sogenann
ten « rein grundbaulichen» Problemen, wie z .B.  die Stabil itats
untersuchung einer Boschung ohne Einsatz von Ankern oder Dübeln 
(Pfahlen) zur Erhohung der Standsicherheit. Das Problem der An
wendung der Norm SIA 160 ( 1989) auf grundbauliche Probleme tritt 
m. E. nur dort auf, wo Übergange Boden __, Bauwerk, Bauwerk --> 

Boden (oder beides) kennzeichnend sind, also z. B. eine Pfahl
fundation, ei n Baugrubenabschluss, ei n Stützbauwerk, die Sicherung 
von Boschungen mittels Anker und/oder Dübeln usw. usw. Mit ande
ren Worten :  Problematisch wird die Angelegenheit überall dort, wo 
Lasten aus dem Baugrund wesentlich für die Bemessung von Stahl-, 
Holz- oder Stahlbetonbauteilen werden, oder von Bauwerken an den 
Boden abgegeben werden müssen. 

1,0 

1 
F 

0,5 l 
l 

l 
l 

o 
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Bild 1: Einfluss de r Grdsse des Sicherheitsgrades gegenüber lnstabilitat au f 
die Deformationen (nach Janbu) 

2. DI E R O L L E  D E R  V E R F O R M U N G E N  

Ohne Zweifel sind bei grundbaulichen Problemen haufig die Verfor
mungen, d. h. die Gebrauchstauglichkeit, und nicht die Tragsicherheit, 
massgebend für die Beurtei lung bzw. die Bemessung. l m Falle einer 
Setzungsberechnung (vielleicht besser: Setzungsabschatzung) dürf
te die Anwendung der Norm SIA 160 ( 1 989) kaum grosse Diskussio
nen hervorrufen. 
Andere Probleme sind aber dadurch gekennzeichnet, dass man bei 
de r Frage nach d er Tragsicherheit di e Verformungen berücksichtigen 
muss, d. h .  beide Probleme sind gekoppelt. Es handelt sich dabei in 
keiner Weise u m neue Vorgehensweisen oder Erkenntnisse. Kiar ist, 
dass u m so grossere Verformungen notwendigerweise auftreten müs
sen, je hoher man die Festigkeit des Bodens oder die Reibung zwi
schen Boden und Bauwerken ausnützen mochte. Man berücksichtigt 
dies, indem man beispielsweise den Sicherheitsgrad gegenüber ln
stabilitat grosser wahlt, als dies aus Gründen der Tragsicherheit al
leine notwendig erscheint (Bild 1 ), oder indem man statt aktivem Erd
druck Ruhedruck al s Belastung ansetzt, oder indem man di e Reibung 
zwischen Pfahl und Boden abmindert usw. usw. Diese Feststellung 
relativiert di e Bedeutung de r Diskussion u m di e Anwendung d er Norm 
SIA 1 60(1989) auf grundbauliche Probleme. 
Weil die Anwendung der SIA 160 (1 989) aber vor allem bei Tragsi
cherheitsproblemen problematisch ist, werden in diesem Referat die 
oben angesprochenen lnteraktionen zwischen Verformungen und 
Stabil itatsproblemen nicht weiter verfolgt oder berücksichtigt. Ganz 
wesentlich ist aber, dass diese lnteraktionen bestehen und schon 
lange in der angedeuteten Richtung beachtet werden !  H inweise dazu 
finden sich in (1], Kapitel 13 und in (3]. 

3. D I E  H E R K Ó M M L I C H E  A RT D E R  
S I C H E R H E I T S - Ü B E R L E G U N G E N  B El 
G R U N D B A U L I C H E N  P R O B L E M E N  

Die gewohnte Art der Sicherheitsüberlegungen bei grundbaulichen 
Problemen zeichnet sich durch eine gewisse Uneinheitlichkeit aus. 
Diese ist mindestens teilweise von der Sache her begründet. So ist 
es z .  B.  eben unmoglich, eine Sicherheit gegenüber hydraulischem 
Grundbruch gleich z u definieren wie gegenüber Abrutschen einer Bo
schung. In anderen Fal len ist si e re in von den Erfahrungen h er begrün
det, indem Veranderungen der Sicherheits-Definitionen unerwünsch
te u nd nicht begründbare Veranderungen der Bemessung bewirken. 
Auch ist die Grosse von «erforderlichen Sicherheitsfaktoren» stark 
von variablen Randbedingungen (Bild 2) abhangig, d .h .  diese «erfor
derlichen Sicherheitsfaktoren» sind von Fali zu Fali veranderlich. lhre 
jeweilige Grosse ist richtigerweise in das Ermessen des lngenieurs 
gestellt. 
Diese Ermessens-Frage wird übrigens meistens (bewusst oder un
bewusst) mit einem anderen Ermessens-Problem kombiniert behan
delt, was auch wegen einiger in  Bild 2 genannter Randbedingungen 
au eh richtig, bzw. wohl g ar nicht anders moglich ist (siehe Abschnitt 4). 
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Ei n «erforderlicher Sicherheitsbeiwert» 
ist abhiingig von verschiedenen Gegebenheiten: 

• Art und Hóhe der Risiken bei nieht plangemassem Verhalten 
des Bauwerkes 

• Umtang und Zuverlassigkeit der Kenntnisse über die Bau-
grundverhaltnisse ( inkl .  Grundwasser . . .  ) 

• Bodenart (sensitiv? . . . . . .  ? . . . . . .  ? ) 
• Güte der (reehnerisehen) Modellbildung 
• Ertahrungen aus der Naehbarsehaft 
• Sind Kontrollen über das wirkliehe Bauwerksverhalten vorge

sehen? 
• Rüekwartsreehnung, Grossversuehe 
• .............. 

Bild 2: erforder/icher Sicherheitsbeiwert 

4 .  D I E  «F E S T L E G U N G >> V O N  C H A R A K T E R I S T I S C H E N  
B O D E N K E N N W E R T E N  

I n  jede reehnerisehe Modellierung eines grundbauliehen Problemes 
müssen neben anderen Zahlen wie z.B. u, t,u ,  Bodeneigensehaften 
wie z. B. ME, <p', e', s, , k usw. eingehen, weil sonst keine reehnerisehe 
Bemessung móglieh ist. lm Falle dieses Reterates sind die bestim
menden Gróssen die Seherparameter e' und <p'. In die Bereehnung 
gehen sie als « Dimension ierungswerte» <p'o und e'o ein .  

Ob die Dimensionierungswerte <p' o und e'  o gleieh oder kleiner als die 
als eharakteristiseh tür den jewei l igen Baugrund angesehenen «eha
rakteristisehen" Werte <p'K und e'K sind, ist nur eine Frage der ge
wahlten oder gewohnten Sieherheitsdetinition. Wenn man (wie hau
tig) mit globalen Sieherheiten arbeitet, so sind beide Werte gleieh 
gross. 

Wesentlieh daran ist di e Art, wie m an tür ei nen bestimmten Baugrund 
«eharakteristisehe" Bodenkennwerte «testlegt" oder «Wahlt" (oder 
vielleieht au eh errat). Dies kan n aut vielerlei Arte n gesehehen (Bi ld 3) .  
Gemeinsames Merkmal ist i n  der Regel, dass die zur Vertügung ste
hende Datenmenge beseheiden ist und keinerlei statistisehe Aussa
gen über di e lnhomogenitat un d Anisotropie des Baugrundes zulasst. 
Die Folge davon ist, dass die « Festlegung" von eharakteristisehen 
Bodenkennwerten nieht «normierbar" ist und einen breiten 
Ermessensspielraum offen lasst. Da di ese s Ermessen vom Mensehen 
« l ngenieur" gehandhabt wird, ist es unvermeidl ieh, dass dabei aueh 
subjektive Entseheidungen eintliessen. In  diesen Entseheidungspro
zess wird hautig aueh die Frage naeh der Hóhe der «ertorderliehen" 
Sieherheitsgrade integriert. Tatsaehlieh ist es m. E. j a au eh se h r theo
retiseh gedaeht, wenn man glaubt, man kónne diese Entseheidungen 
tein sauberlieh getrennt und vóllig objektiv vollziehen. 

Quellen für die «Festlegung» von charakteristischen 
Bodenkennwerten 

• Autsehlussbohrungen 
• Sondierungen 
• Feldversuehe 
• Laborversuehe 
• Erfahrungen mit ausgetührten Bauwerken in unmittelbarer 

Naehbarsehaft 
• Tabellen in Normen, Büehern 
• .......... 
• .......... 

Blid 3: Festlegen charaktenstJscher Bodenkennwerte 

Ebentalls in di ese n Entseheidungsprozess integriert wird hil.utig au eh 
die Saehe mit der obgenannten « Model lunsieherheit » ,  d .h .  die Frage 
wie "gut" (oder eben weniger gu!) die reehnerisehe Modell ierung die 
Verhaltnisse in  der Natur besehreibt. Aueh hier erseheint es ziemlieh 
realitats-tern, wenn man meint, man kónne dies dureh einen weiteren 
Sieherheitstaktor ( « Modei i-Unsieherheit») quantitativ objektiv be
sehreiben. In dieser Untersuehung wird deshalb davon abgesehen. 
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Alles in allem besteht bei diesen (hautig integrierten) « Entsehei
dungsprozessen" ei ne Grauzone, die nieht dureh Normierungen aús 
de r Welt gesehafft werden kan n. Di e Existenz di ese r Grauzone relati
viert die Diskussion u m Sieherheitsüberlegungen noeh entseheidend 
weiter. Es ist m. E. sogar sieher, dass in  dieser Grauzone di e letztlieh 
entseheidenden Weiehen tür die Bemessung gestellt werden,  zu
sammen mit dem Grad an Übereinst immung zwisehen Modell und 
Wirkliehkeit in Bezug aut die Fragen naeh den hydrologisehen Gege
benheiten usw. 

5. A UF B A U  D I E S E R  U N T E R S U C H U N G  

Die hier vorliegende Untersuehung besehrankt sieh aut drei g rund
bauliehe Probleme (Bi ld 4) .  Das erseheint bei der Breite von g rund
bauliehen Problemen wenig,  ist aber m.  E. ausreiehend tür di e Beurtei
lung d er Frage, wie d er Übergang von Boden aut di e Bemessung von 
Stahl-, Holz- oder Stahlbeton-Bauteilen zweekmassig ertolgen kann. 

Behandelte Probleme 
• Beispiel 1 : Ptahltundation 
• Beispiel 2 : Eintaeh abgestützte Spundwand 
• Beispiel 3 : Flaehtundation 

Bild 4: behandelte Probleme 

I n  den Beispielen werden jeweils ei ne oder mehrere Gróssen aut her
kómmliehe Art, wie in [1 ] besehrieben,  bemessen. Dann ertolgt eine 
Bemessung naeh dem Konzept des sogenannten «neuen Normen
denkens" ,  das der Norm SIA 160 ( 1989) zu Grunde liegt, und dem
zutolge Lastfaktoren und/oder Partiai-Sieherheitstaktoren verwendet. 
Ein Vergleieh zwisehen «herkómmlieher" und « neuer Bemessung" 
wird in  Form von «Verhaltniszahlen v, angestellt. Die Zahlen sind wie 
tolgt detiniert: 

V( x ) = 
Wert de r Grósse x naeh "neuer Bemessung" 

Wert d er Grósse x naeh "herkómmlieher Bemessung" 

Ansehliessend werden Sehlusstolgerungen gezogen. Diese gehen 
zunaehst vom Begritt der 

« Bemessungs-Neutralitat" 

aus. Die Meinung dabei ist, dass der Übergang von herkómml ieher 
Bemessung z u einer ne uen Sieherheits-Doktrin ke ine systematisehen 
und wesentliehen Bemessungs-Untersehiede herbeitühren sollte, und 
zwar weder in Riehtung einer Mehrbemessung noeh ei ne r M inderbe
messung. Begründet ist das im Fali der Mehrbemessung dureh 
wirtsehaftliehe Überlegungen. Eine systematisehe und ins Gewieht 
tallende Mehrbemessung kónnte nur dureh hautiges Bauwerksver
sagen gereehtfertigt werden ,  das wir aber nieht teststel len. Wen n  es 
dennoeh eintritt, liegt die Ursaehe meist nieht in einem Bemes
sungstehler, sondern in der grundlegenden Fehleinsehatzung von 
wiehtigen Umstanden.  
E ine systematisehe und ins Gewieht tallende Minderbemessung 
würde gravierende Sieherheitstragen autwerten .  Si e würde bedeuten, 
dass wir uns von den Ertahrungen entfernen, aut denen die her
kómmliehen Bemessungs- oder Sieherheits-Überlegungen beruhen. 
Damit ware der Arbeit des l ngenieurs die wiehtigste Grundlage ent
zogen. 
Ein Abgehen von der Forderung naeh Bemessungs-Neutralitat beim 
Übergang zu neuen Sieherheits- und Bemessungs-Regeln (bzw. De
tinitionen) würde ein Abrüeken von den wiehtigsten Zielen des lnge
nieurs bedeuten:  Sieher und wirtsehattlieh zugleieh zu bauen. Dieses 
Abgehen von der Bemessungsneutralitat müsste also dureh einen 
Weehsel des übergeordneten Zieles in  Riehtung aut di e Reinheit der 
Doktrin begründet werden. Ob dies riehtig und verantwortbar er
seheint, muss der lngenieur selbst beurtei len. Der Vertasser versueht 
in  diesem Reterat nur Emptehlungen zu begründen. 
Ein weiterer wesentlicher Aspekt an dieser Untersuehung ist die 
Frage, ob die Ertü l lung der Forderung naeh Bemessungsneutralitat 
mit einigermassen konstanten Partialsieherheitstaktoren und/oder 
Lastfaktoren móglieh ist. Ei ne « neue Bemessung » ,  welehe diese For
derung nieht ertüllt, ware weder transparent noeh koharent. Es stellt 
sieh dann namlieh die Frage, wie man in einem bestimmten Fali den 
zugehórigen "riehtigen» Sieherheitsbeiwert oder Lastfaktor ermittelt. 
Die einzige Mógliehkeit dazu ware ja eigentlieh ein Vorgehen, dass 



zunaehst e ine herkómmliehe Bemessung durehgeführt wurde, u m an
sehliessend die «riehtigen, Werte zu suehen. Ob diese Doppelspu
rigkeit wohl sinnvoll ist? 

Die « Bemessungsneutralitat, ist für bestimmte Gróssen x dureh das 
Ergebnis V(x) = 1 ,0 gegeben. Dies gilt z .  B .  für die Einbindetiefe h 
eines Pfahles in eine untere tragfahigere Bodensehieht, oder z. B. di e 
Einbindetiefe t' einer Spundwand u nterhalb der Baugrubensohle. 

Für andere Gróssen müsste V(x) grósser als 1 sein (z .B. in der Grós
senordnung von 1 ,5), wenn man die entspreehende Grósse direkt für 
d ie Bemessung von Stahl- oder Stahlbetonbauteilen naeh den ent
spreehenden SIA-Normen verwenden wil l .  Dazu müssen diese Grós
sen hóher als auf «Gebrauehs-Niveau, auf ei ne m «Bemessungs-Ni
veau, l iegen. Di e s betrifft in d er vorliegenden Untersuehung vor al l em 
den Fali des Baugrubenabsehlusses in Form der Biegemomente M 
und Abstützkrafte A. 

I n  dieser Untersuehung werden Sieherheitsfaktoren und Lastfaktoren 
mit F und nieht mit y bezeiehnet, da letzteres das Raumgewieht be
zeiehnet. 

6. B E I S P I E L  1 :  P FA H L F U N D AT I O N  

Betraehtet wird die sogenannte "aussere Tragfahigkeit, eines ein
zelnen Bohrpfahles (Bi ld 5).  Mantelreibung wird nur in der unteren 
Sehieht 2 als wirksam angesehen. Als zu bemessende Grósse wird 
di e Einbindetiefe h betraehtet. Di e Bemessung folgt [ 1 ] ,  Absehnitt 12 .5 
(Bi ld 6). (L in [ 1 ] ,  B i ld 12 .4 ist h i er a l  s L =  h interpretiert). 

Die Gróssen FS und FM (Bild 6) sind globale Sieherheitsfaktoren, Fc 
und Fy partiale Sieherheitsfaktoren bei e' und cp' (Bi ld 7). Die Ober
flaehenbesehaffenheit (Rauhigkeit) des Pfahlmantels wird in dieser 
Untersuehung dureh e*' = 1 ,0 ·e' o und 15 = ; · cp'o besehrieben ,  d. h .  
di e Adhasion i m Fali e des Bodens B ist reeht grosszügig in Reehnung 
gesetzt. 

Kiar ist, dass die Bemessung der notwendigen Einbindetiefe h eines 
Pfahles in d er hier angewendeten Art kein besonders "gutes, Modell 
ist, weil die getrennte Absehatzung von Bruehlasten für Spitzen
widerstand OS und Mantelreibung QM ohne Berüeksiehtigung derVer
formungen e ine g ro be Naherung ist. Kiar ist au eh, dass d er lngenieur 
diese Tatsaehe bei seinem weiteren Vorgehen versehieden werten 
wird, wie dies spater erwahnt wird. 

Bei d er Bemessung von h sin d sehon langer versehiedene Sieherheits
definitionen (Bi ld 8) üblieh, und es ist evident, dass daraus Unter
sehiede in der Bemessung entstehen. Deshalb steht in diesem 1. Bei-

Bezeichnungen 

v•.<.• v 

t l =3.0m 

L t1' � 1 2.0m 

h 

- -----

QM t 
---

Bild 5: Bezeichnungen 
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Traglast P = Os + OM 

Spitzenwiderstand: 

Os = [A·(C�·Nc+O"�s·Nq). x} F� (1) 

Mantelreibung: 

OM= [ TI·D-h-cr�M·K-tan 6 
Reibung 

+ TI-D-h-c*'] ·_!_<2) FM 
Adhãsion 

N e ,  N q  

X: 

K= K8: 

6: 

e*': 

O"�M • O"' v s : 

Tragfãhigkeitsfaktoren 
Ne, Nq = f (��) 
Korrekturfaktor x = f ( cp� ..... ) 
Erddruckbeiwert K =  f (cp�, Deformation) 

Reibung zwischen Pfahl und Boden, 
Hãufige Annahme 6 = 2/3. cp� 
Adhãsionskoeffizient zwischen 
Pfahl und Boden, e*'< c'0 

Effektiver Ueberlagerungsdruck 
(Tiefe gemãss Bild 5) 

Bild 6: Traglast des Pfahles 

spiel die Auswirkung von Lastfaktoren für Eigenlasten von Bauwer
ken und für andere Lasten i m Mittelpunkt des lnteresses. 
Die Eigensehaften der Sehieht 2 (Bild 5), in weleher der Pfahl die La
sten an den Baugrund übertragen muss, sind aus Bi ld g ersiehtlieh. 

Die Last P, die der Pfahl tragen soll, wird zunaehst mit P = 3625 kN 
angenommen (Bild g). P =  3625 kN entsprieht 1\ · 471 2 kN. P =  4712 
kN ergibt eine zentrisehe Druckspannung im Pfahl von 6000 kN/m2 . 

Charakteristisehe Werte 

Dimensionierungswerte e'o, cp'o 
Zusammenhang: 

e' o = c'k 
F e 

, tan cp', q>o= are tan� 

Bild 7: Charakteristische und Dimensionierungswerte 

Die Tabelle 1 0  gibt die Resultate der herkómmliehen Bemessung von 
h für P = 3625 kN wieder. Es zeigt sieh, dass erwartungsgemass die 
Anderung der Sieherheitsdefinition Untersehiede in der Bemessung 
erzeugt. Allerdings sind diese Untersehiede in Boden B viel grósser 
als in  Boden A. Das hangt damit zusammen, dass in Boden A, der 
dureh Reibung domin1ert wird, der Anteil des Spitzenwiderstandes Q, 
an der Traglast P mit über 80% viel grósser als in  Boden B mit unter 
50% ist. 

g 



Beíspíel 1 :  Pfahlfundatíon 

Sícherheítsdefínítíonen: 

• 1 :  Global 
FS = FM = 2,0 
Fc = F<p = 1 , 0  

• 1 1 :  Partial 
FS = FM = 1 , 0  
Fc = 1 ,5 F<p = 1 ,3 
(Fc : F<p = 1 ,1 538) 

Bild 8: Beispie/ 1, Pfahlfundation 

h D f----

(Bi ld 6) 

(Bild 7) 

Boden 2 

- - --
cp� 
e� 
;y '  

1 
P : 3625 kN : 13 · 471 2 kN 

' 

(Grad) 

kN/m2 

kN/m3 

P =  471 2 kN _. O'= 6000 kN/m2 

Bild 9: Bohrpfahi,Pfahllast 

Boden 1 

Boden 2 

A B 
30 1 9  

o 25 

1 1  1 0  

Vor allem aber zeigt sich , dass eine Erhóhung der Last durch einen 
Lastfaktor (hier gemass SIA 160(1989) als 1 ,3 angenommen mii der 
Verein'fachung, dass die Eigen last des Bauwerkes domin iere) eine 
generelle Mehrbemessung von h bewirkt, die auch ins Gewicht tallt. 

Bohrpfahl D =  1,0 m 

(Sícherheítsdefínítíonen: Bíld 8) 

Si- FS= 
Def. FM 

l 2,0 

l 1 ,0 

l 2,0 

l 1 ,0 

Fq> F e 

1 ,0 1 ,0 

1 ,3 1 ,5 

1 ,O 1 ,0 

1 3 1 5 

* .  9 l 5 2  
5 , 6 6 

Tabelle 1 O: Bohrpfahl 

1 0  

Bo 
de n 

A 

A 

B 

B 

Werte von h 
(m) P= p_ V(h) 

3625 471 2 

k N k N 
5 , 66 9,52 1 ,68 

5 , 77 9,52 1 ,65 

20,28 27, 1 8  1 , 34 

1 3,28 1 8,26 1 ,38 

1 , 6 8  

Erhõhung von P von 3625 kN aut 1 ,3 . 3625 = 4712 kN 
bei unverãnderter Eínbíndetíefe h 

Sícherheítsdefínítíon 1 1  
(partíal, síehe Bíld 7) 

h p 
Boden m k N Fq> F e F;t'<p 

A 5,77 3625 1 ,3 1 ,5 1 ,5/1 ,3 

A 5,77 47 1 2  1 , 1 6  1 ,34 " 

B 1 3,28 3625 1 ,3 1 ,5 
" 

B 1 3,28 47 1 2  1 ,05 1 ,21 
" 

Tabelle 1 1 :  Erhohung der Pfahllast 

Rammpfahl D = 0,3 m 

P = 500 kN (davon 350 kN Elgenlast Bauwerk) 
'" 9/:X:Y?::hY/ -<"-9/::Z\ Y 

3m ;y : 111 kHJm3 
-r- 1---====--

1 2m 

h 

e"= 1/2· e� 
K =  K n 

;y' = g kHJm3 

weich 
steif 

;y' : g kH/m3 

tp� = 1 9  Grad 
e� = 22 kHJm2 

Bild 12: Rammpfahl D =  0.3 m 

Slcherheitsdef. 11 
FS = FM = 1 ,0 

F 'l' = 1 ,3 Fc = 1 ,5 

p =  500 ktl 

..... h =  12,6 m 

p =1,3 . 350 + 1 ,5 · 150 

= 680 kN 

h =  1 2,6 m 
-+- F'l' = 0,94 
- Fc = 1 ,08 

Fc : F'l' = 1 ,5 : 1 ,3 

Wenn man nu n Bemessungsneutralitat fordert, d .h .  h soi l bei der Be
messung mit Lastfaktor gleich gross bleiben wie ohne Lastfaktor, so 
muss man die Sicherheit «umvertei len " ,  zu Lasten der hier massge
benden Bodeneigenschaft Festigkeit. Die Tabelle 11  orientiert über 
das Ergebnis für einen Lastfaktor bei P von 1 ,3 .  Die Sicherheit ge
genüber Bruchzustanden im Boden oder zwischen Pfahl und Boden 
werden ganz drastisch reduziert (und zwar bei beiden Sicherheitsde
finitionen! ) ,  obwohl die Unsicherheiten hier bedeutend grósser sein 
dürften als bei der Eigenlast des Bauwerkes. Wenn man annimmt, 
dass die Last aut dem Pfahl nur zum Tei l  aus der Eigenlast des Bau
werkes stammt, so steigt der Lastfaktor, und die Ergebnisse werden 
noch weniger befriedigend (Bild 12) .  
Lastfaktoren , die wesentlich von 1 ,0 abweichen, ermóglichen offen
bar keine sachgerechte Lósung von grundbaulichen Problemen. 
Diese Aussage wird auch durch die nachfolgenden Ergebnisse ge
stützt. 



7. B E I S P I E L  2 :  E I N FA C H  A B G E ST Ü TZ T E  
S P U N DWA N D  

Die Randbedingungen für diese Untersuchung sind aus Bild 1 3  er
sichtlich. Als variabel werden nur <p', und HW betrachtet. Selbstver
stãndlich sind in der Natur vielfãltigere Variationen denkbar, wie z. B. 
geschichtete Bêiden, gespanntes Grundwasser, Entspannung des 
Wassers aut der passiven Seite usw. Für die hier wichtigen Folge
rungen genügt jedoch der Rahmen dieser Untersuchung. Würde er 
weiter gezogen, würden die Abweichungen von den ccgewünschten, 

Spundwand 
ccHerkõmmliche>> Bemessung : 

m =  1 ,5 bei � · KPh 

F<p = 1 ,0 

Al le Lastfaktoren = 1 ,0 

Ergebnissen noch viel grósser werden. Bild 14 

H 

/ 

r HW 
r 

- konst 

q - 1 5,0 kNim 2 

q�'k - 20 l 30 l o4QO 
Hw = 0 1 2 1 4  m 

e 

Fixe GrOssen: H � 5,0 m 

Bild 13: Spundwand 

HA = 3,0 m 
q - 1 5,0 kNim2 

r = 20,0 kNim3 : 
i 

r' - 1 0, 4  kNim3. 

konstant 

iL  = HW (konstant über t') l' 

Al s zu bemessende Gróssen werden hier zunãchst di e Einbindetiefe 
t' der Wand, und dann noch die Abstützkraft A und das grósste Bie
gemoment M betrachtet, d .h .  die für die Bemessung von Wand und 
Abstützung notwendigen Grêissen. Di e Bemessung selbst folgt [1 ], 
Abschnitt 10.3, 10.5 und 1 0 .6. Die ccvolle Einspannung, der Wand im 
Boden wird als gleichbedeutend mii  der Bedingung MsNP = O  definiert, 
mii BNP = Nu llpunkt der Belastungen (ak!. Erddruck + Wasserdruck 
= passiver Erddruck) . Der aktive Erddruck oberhalb der Baugruben
sohle wird im Sinne der Norm SIA 191 umgelagert, wobei der Faktor 
1 , 3  nicht als Sicherheits- oder Lastfaktor verstanden werden dari. 

Die Untersuchung hat ergeben, dass sich ccim Boden frei aufgelager
te, (Definition: Ersatzkraft C = O) und ccvoll im Boden eingespannte» 
Wãnde hinsichtlich der hier interessierenden Dinge nicht grundsãtz
lich unterscheiden . Hier werden deshalb nur ccfrei aufgelagerte•• 
Wãnde angeführt. In Kauf genommen wurden bei dieser U ntersu
chung, dass in Grenzfãllen die Sicherheit gegenüber hydraulischem 
Grundbruch unter 1 ,5 sinkt, und in  Grenzfãllen das Biegemoment bei 
der Abstützung massgebend würde. Angeführt sind bei den Ergeb
nissen jedoch die weiter unten auftretenden max. Biegemomente. 

Die ccherkêimmliche, Bemessung ist hier im Sinne von Bild 14  defi
niert, die ccneue, Bemessung durch Partialfaktoren bei <p'k und HW 
oder durch Lastfaktoren bei Auflast auf Boden, Eigengewicht Boden 
und Wasser. 

Bild 15 

Spundwand 
<<Neue>> Bemessung : Tei l 1 

m =  1 ,0  

F<p > 1 ,0 (Definition: Bild 7) 

Alle Lastfaktoren = 1 ,0 

HWo = FW.HW (vergl .  Bild 13)  

Die Vergleichszahlen V(x) s ind wie in Abschnitt 5 definiert. Als Werte 
x treten auf: 

• t' (Einbindetiefe der Wand) 
• M (grêisstes Biegemoment unterhalb der Abstützung) 
• A (Abstützkraft) 

Unter Bemessungsneutralitãt wird hier V(t') = 1 ,0 verstanden.  Für di e 
ccwünschbare, Grêisse von V(M) und V(A) g i lt das in Abschnitt 5 aus
geführte: Diese Werte sollten bei - 1 ,5 1 iegen, damit eine Bemessung 
de r Wand selbst und d er Abstützung di e Anwendung d er Normen SIA 
161 und 1 62 zu vergleichbarer Abmessungen führt wie die Bemes
sung mii globalen Sicherheiten (zulãssigen Spannungen). 

8. B E I S P I E L  2 :  T I; I L  1 

Dieser 1 .  Tei l  beschãftigt sich mit den Auswirkungen von Partialsi
cherheiten F<p ( i  m Sinn von Bi ld 7) und FW (im Sinne von HWo = FW 
· HW). Der Wert m bei 
� · KPh betrãgt bei dieser cc neuen, Bemessung 1 ,0 . 

Die Tabellen 16 und 17 enthalten einerseits die F<p-Werte, die zu V(!') 
= 1 ,000 führen.  Di ese Werte sind in keiner W ei se konstant und liegen 
zum Tei l  sogar unter 1 ,0 . Weiter enthalten die Tabllen 16 und 17 die 
V(A)- und V(M)-Werte. Die Werte liegen wesentlich unter dem 
ccWunschwert» von ca. 1 ,5 , jedenfalls bei m = 1 ,5  bei der ccher
kêimmlichen•• Bemessung. Partialfaktoren F<p und FW sind also nicht 
geeignet, eine sinnvolle ccneue, Bemessung herbeizuführen. 

1 1  



« Neue Bemessung» mit Partialfaktor FqJ 

« Frei im Boden autgelagerte Wande» 

V(t') = 1 ,000; q = 15 kN/m2 

<i> k HW t' F <p m FW V(A) V(M) 

G ra< m m - - - - -

20 o 6,44 1 ,293 1 ,5 1 ,O 1 ,20 1 ' 1 9  

1 7,61 1 ,303 1 , 1 9  1 ' 1 7  

2 8,81 1 ,31 3 1 ' 1 7  1 , 1 4  

3 1 0 ,01  1 ,322 1 , 1 5  1 ' 1 1 

4 1 1  ,21  1 ,330 1 , 1 2  1 ,09 

30 o 2,30 1 , 1 69 1 ,5 1 ,0 1 ' 1 7  1 ' 1 7  

1 3,31 1 , 1 77 1 ' 1 7  1 , 1 4  

2 4,40 1 , 1 87 1 , 1 6  1 , 1 1  

3 5,49 1 , 1 94 1 , 1 3  1 ,08 

4 6,58 1 ,201 1 ' 1 0  1 ,07 

40 o 0,86 1 , 1 09 1 ,5 1 ,O 1 , 1 4  1 , 1 4  

1 1 ,75 1 ' 1 1 7  1 , 1 4  1 ' 1 1 

2 2,77 1 , 1 24 1 , 1 3  1 ,07 

3 3,79 1 , 1 30 1 , 1 0  1 ,05 

4 4,80 1 , 1 33 1 ,07 1 ,04 

Tabelle 16: Neue Bemessung (Randbedingungen: siehe Bild 13) 

In einem nachsten Schritt wird die Forderung V(t') aufgegeben und 
es werden die V(t')-, V(A)- und V(M)-Werte für FqJ = konst. bestimmt. 
Die Ergebnisse sind in den Tabellen 18  und 19 aufgelistet. Es zeigt 
sich, dass (je nach Grosse von FqJ) erhebliche Mehr/Minderbemes
sungen von t' eintreten, und dass in der Regel nicht V(t') = 1 ,0 ,  V(A) 
= 1 ,5 und V(M) = 1 ,5  gleichzeitig auftreten. Damit bestatigt si eh, dass 
eine auf Partialfaktoren FqJ aufbauende " neue" Bemessung nicht die 
gesteckten Ziele erreicht. 

1 2  

«Neue Bemessung» mit Partialfaktor FqJ 

« Frei im Boden autgelagerte Wande» 

V(t') = 1 ,000; q = 15 kN/m2 

<i' k HW t' F <p m FW V(A) V(M) 

Grad m m - - - - -

20 2,0 8,81 1 ,258 1 ,5 1 ,2 1 , 1 6  1 , 1 6  

30 4 , 39 1 , 088 1 ,  1 1  1 ' 1 4  

40 2 , 77 0,932 0,98 1 ' 1 1 

20 4,0 1 1 ,2 1  1 ,226 1 ,5 1 ,2 1 , 1 5  1 ' 1 3  

30 6,57 1 ,0 1 8  1 ' 1 3  1 ' 1 1  

40 4 , 80 0,739 1 , 06 1 , 07 

20 o 9,23 1 ,631 2,0 1 ,0 1 , 36 1 , 36 

2 1 1 , 87 1 , 674 1 , 3 1  1 ,26 

4 1 4, 5� 1 ,7 1 4  1 ,22 1 ' 1 8  

30 o 2 , 98 1 ,328 2,0 1 ,0 1 , 32 1 , 32 

2 5 , 2 1  1 ,364 1 ,29 1 ,20 

4 7 ,50 1 ,394 1 ' 1 9  1 ' 1 2  

40 o 1 ,05 1 , 201 2,0 1 ,0 1 ,26 1 ,26 

2 3,02 1 ,232 1 ,24 1 ' 1 3  

4 5 , 1 1  1 ,251  1 ' 1 4  1 ,07 

Tabelle 1 7: m-Werte für herkommliche Bemessung (Randbedingungen: siehe 
Bild 13) 



« Neue Bemessung» mit Partialfaktor F<p 

«Frei im Boden aufgelagerte Wãnde>> 

l <p'• = 200 FW = 1,0 

q = 15 kN/m2 

m =  1 ,5 m = 2,0 

HW F <p V( t' V(A) V(M) V( t' V(A) V(M) 

m 
o 1 ,0 0,64 0,88 0,57 0,45 0,77 0,35 

1 ,2 0,88 1 ,09 0,97 0,62 0,95 0,59 
1 ,4 1 , 1 3  1 ,31 1 ,49 0,79 1 , 1 4  0,90 
1 ,6 1 ,38 1 ,52 2,09 0,96 1 ,32 1 ,27 
1 ,8 1 ,65 1 ,76 2,91 1 ' 1 5  1 ,53 1 ,76 
2,0 1 ,92 1 ,98 3,81 1 ,34 1 ,72 2,31 

2 1 ,O 0,71 0,86 0,64 0,53 0,74 0,41 
1 ,2 0,89 1 ,06 0,94 0,66 0,91 0,61 
1 ,4 1 ,08 1 ,26 1 ,31 0,80 1 ,08 0,85 
1 ,6 1 ,27 1 ,45 1 ,72 0,94 1 ,23 1 ' 1 2  
1 ,8 1 ,47 1 ,66 2,26 1 ,09 1 42 1 ,47 
2,0 1 ,67 1 ,86 2,84 1 ,24 1 ,59 1 ,85 

4 1 ,0 0,76 0,86 0,68 0,57 0,73 0,47 
1 ,2 0,90 l,02 0,92 0,70 0,87 0,63 
1 ,4 1 ,05 1 ' 1 8  1 20 0,81 1 ,01 0,82 
1 ,6 1 ,20 1 ,33 1 ,50 0,93 1 J 1 3  1 ,03 
1 ,8 1 ,36 1 ,50 1 ,88 1 ,05 1 28 1 ,28 
2,0 1 ,52 1 ,66 2,28 1 , 1 7  1 ,41 1 ,56 

Ta bel/e 18: m-Werte für herk6mmliche Bemessung (Randbedingungen: siehe 
Bild 13) 

«Neue Bemessung» mit Partialfaktor F<p 

« Frei im Boden aufgelagerte Wande» 

l <p\ = 40° l FW = 1,0 

q = 15 kN/m2 

m =  1 ,5 m = 2,0 

HW F <p V( t' V(A) V(M) V( t' V(A) V(M) 

m 
o 1 ,O 0,64 0,88 0,57 0,45 0,77 0,35 

1 ,2 0,88 1 ,09 0,97 0,62 0,95 0,59 
1 ,4 1 , 1 3  1 ,31 1 ,49 0,79 1 , 1 4  0,90 
1 ,6 1 ,38 1 ,52 2,09 0,96 1 ,32 1 ,27 
1 ,8 1 ,65 1 ,76 2,91 1 ' 1 5  1 ,53 1 ,76 
2,0 1 ,92 1 ,98 3,81 1 ,34 1 ,72 2,31 

2 1 ,O 0,71 o 86 0,64 0,53 0,74 0,41 
1 ,2 0,89 1 ,06 0,94 0,66 0,91 0,61 
1 ,4 1 ,08 1 ,26 1 ,31 0,80 1 ,08 0,85 
1 ,6 1 ,27 1 ,45 1 ,72 0,94 1 ,23 1 ' 12  
1 ,8 1 ,47 1 ,66 2,26 1 ,09 1 ,42 1 ,47 
2,0 1 ,67 1 ,86 2,84 1 ,24 1 ,59 1 ,85 

4 1 ,0 0,76 0,86 0,68 0,57 0,73 0,47 
1 ,2 0,90 l,02 0,92 0,70 0,87 0,63 
1 ,4 1 ,05 1 ' 1 8  1 ,20 0,81 1 ,01 0 82 
1 ,6 1 ,20 1 ,33 1 ,50 0,93 1 , 1 3  1 ,03 
1 8 1 ,36 1 ,50 1 ,88 1 ,05 1 ,28 1 ,28 
2,0 1 ,52 1 ,66 2,28 1 , 1 7  1 ,41 1 ,56 

Tabelle 19: m-Werte für herk6mmliche Bemessung (Randbedingungen: siehe 
Bild 13) 

1 3  



9 .  B E I S P I E L  2 :  T E I L  2 
Hier wird nun für die selbe Baugrube wie in Teil 1 (einziger Unter· 
schied: lm Tei l  2 ist die Auflast auf dem Gelande q = O) eine « neue" 
Bemessung mit Lastfaktoren (anstatt Partialsicherheit bei der Festig
keit des Bodens) durchgeführt und mit der «herkommlichen" Be
messung verglichen. 
Diese Lastfaktoren bewirken eine Vergrosserung des aktiven Erd
druckes u m den Lastfaktor FE und des Wasserdruckes u m den Fak
tor FWA. Erddrucklast und Wasserdrucklast werden (einer Anregung 
einer SIA-Arbeitsgruppe folgend) jeweils als Leit- oder Begleiteinwir
kung aufgefasst (Bild 20), obwohl beide Lasten zusammen wirksam 
sind, und auf der passiven Seite durch den Stromungsdruck gekop
pelt sind ! Der passive Erddruck wird als Auflager u nd nicht als Last 
aufgefasst (Lastfaktor 1 ,0) .  Es ist demnach logisch, auch bei der 
«neuen " Bemessung � · KPh mit m =  1 ,5  einzuführen. Da dies au eh diskutiert werden kon n
te, sind auch die Ergebnisse für m =  1 ,0 aufgeführt. 

Spundwand «Neue» Bemessung - Teil 2 

Fj = 1,0 - m = 1,5 l 1 ,0 

aktiver Erddruck erhõht um Lastfaktor FE 
Wasserdruck erhõht um Lastfaktor FWA 

Einwirkung Lastfaktor 

Leiteinwirkung 

Erddrucklast 1 ,5 

Wasserdruck last 1 ,2 

Bild 20: Spundwand, neue Bemessung 

Lastfaktor 

Begleiteinwirkung 

1 ,O  

1 ,O  

Die  Resultate dieser Untersuchung liegen in den Tabel len 21  und 22 
vor, u nd zwar in Form von V(t') - ,  V(A) - u nd V(M)-Werten (wie schon 
zuvor). Die Forderung der Bemessungs-Neutralitat [V(t') = 1 ,0] wurde 
hier gar nicht erst gestellt. 
Die Tabellen 21 u nd 22 zeigen, dass m = 1 bei der «neuen" Bemes
sung keinen Sinn macht, da die V(t')-Werte unter 1 ,0 liegen. Für m =  
1 ,5 kann man folgendes ablesen: 

- Je nach Randbedingungen (<p' k, HW) sind die V(t')-Wert stark un
terschiedlich u nd z .  Tei l  erheblich grosser a ls 1 (generelle Mehr
bemessung der Wandlange), 

- Ausser für m = 1 und HW = O (Wasser fliesst nicht), sind nie 
gleichzeitig 

v (  t' ) = 1 ,  o j 
V ( A )  _ l ,  5 
V ( M )  _ l ,  5 

sondern je nach Randbedingungen (<p' k, HW) sehr unterschiedlich 
gross. 
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<<Neue Bemessung>> mit Lastfaktoren 

«Frei in Boden aufgelagerte Wiinde>> 

q = O  kN/m2 

<i> k HW m FE FWA 

G ra d m - - -

20 o 1 ,5 1 ,5 1 ,O  

o 1 ,O 1 ,2 

2 1 ,5 1 ,O 

2 1 ,O 1 ,2 

4 1 ,5 1 ,O  

4 1 ,O 1 ,2 

20 o 1 ,O 1 ,5 1 ,O  

o 1 ,O 1 ,2 

2 1 ,5 1 ,O  

2 1 ,O 1 ,2 

4 1 ,5 1 ,O 

4 1 ,O 1 ,2 

V(t') V(A) 

1 ,68 1 ,85 

- -

1 ,47 1 ,72 

1 ,02 1 ,05 

1 ,35 1 ,50 

1 ,04 1 , 1 3  

1 ,00 1 ,50 

- -

0,96 1 ,37 

0,74 0,90 

0,94 1 ,20 

0,79 0,95 
Tabelle 21: angegebene m-Werte: "neue" Bemessung, herkommliche 
Bemessung: m =  1 .5 (Randbedingungen [ausser q]: siehe Bild 13) 

«Neue Bemessung>> mit Lastfaktoren 

« Frei in Boden aufgelagerte Wiinde>> 

q = O  kN/m2 

V(M) 

3, 1 1  

-

2,28 

1 ,63 

1 ,84 

1 ' 1 8  

1 ,50 

-

1 ,24 

0,72 

1 ,09 

0,82 

<i> k HW m FE FWA V(t') V(A) V(M) 

Grad m - - -

35 o 1 ,5 1 ,5 1 ,O 1 ,39 1 ,54 

o 1 ,O 1 ,2 - -

2 1 ,5 1 ,O 1 , 1 3  1 ,45 

2 1 ,O 1 ,2 1 ,02 1 ,05 

4 1 ,5 1 ,O 1 ,07 1 ,23 

4 1 ,O  1 ,2 1 ,03 1 , 1 4  

35 o 1 ,O 1 ,5 1 , O  1 ,00 1 ,50 

o 1 ,O  1 ,2 - -

2 1 ,5 1 ,O 0,96 1 ,38 

2 1 ,O 1 ,2 0,89 1 ,00 

4 1 ,5 1 ,O 0,95 1 , 1 7  

4 1 ,O 1 ,2 0,93 1 ,08 

Tabelle 22: angegebene m-Werte: «neue" Bemessung, herkommliche 
Bemessung: m =  1 .5 (Randbedingungen [ausser q]: s. Bild 13) 

1 ,97 

-

1 ,41 

1 ' 1 4  

1 ,20 

1 ' 1 9  

1 ,50 

-

1 ' 1 7  

0,98 

1 ,05 

1 ,06 

Al s Schlussfolgerung ergibt si eh, dass au eh e ine «neue" Bemessung 
mit Lastfaktoren bei aktiver Erddrucklast u nd Wasserdrucklast keine 
geeignete Bemessung der einfach abgestützten Wand zulasst. Man 
konnte nun noch versuchen, das «gewünschte" Resultat (gleichzei
tig V(t') = 1 ,0 , V(A) = V(M) = 1 ,5) durch weitere Lastfaktoren auf der 
passiven Seite zu losen. Solche Zahlen liegen vor, sind hier aber nicht 
dargestellt, da sich auch dabei keine befried igende Losung ergibt. 



1 0 .  B E I S P I E L  3 :  F L A C H F U N D AT I O N  

H i e r  wird d i  e Tragfahigkeit einer Flachfundation untersucht. D i  e Rand
bedingungen sind in Bild 23 ersichtl ich. Für den Fali «GWsp. tief» wird 
vorausgesetzt, dass t' so gross ist, dass der Bruchkórper ganz ober
halb des GWsp. verlauft. Die rechnerische Behandlung benützt die 
allgemeine Tragfahigkeitsformel ohne Korrekturfaktoren für die Tiefe 
t, da die Untersuchung ergibt, dass der Einfl uss von t aut die hier in
teressierenden Dinge klein ist ([1 ] :  Abschnitt 9.2.2 und 9.2.3). 

U nendl ich l a nges Strelfenfunda ment 
Belastung P (kN/m 1) zentrisch 

b 

p 

t' 

B o d e n e i ge n s c h a ft e n :  
l l e k , 'P k  , r , 

l' = 20 kNfm3 

l' ' = 1 o kNfm3 

o 

l' •  

Bild 23: Unendlich langes Streifenfundament 

q 

GWsp. hoch 

GWsp. tlef 

konstant mlt Tlefe 

Als zu bemessende Grósse wird hier di e Fundamentbreite b für eine 
bestimmte Last P aufgefasst. die «herkómmliche, Bemessung ist 
gemass Bild 24 mit 

F stat � 
P vorh 

definiert, die «neue» Bemessung mit  den Partialsicherheiten Fq> und 
Fc gemass Bi ld 24. 
Ergebnisse sind in den Tabellen 25 bis 28 dargestellt. Die Tabelle 25 
zeigt den grundsatzlich kleinen Einfluss der Einbindetiefe t. Deshalb 
wird nachfolgend nur noch t = 2 m verfolgt. Die Bedeutung der Ko
lonnen l bis 111 in den Tabellen ist 
- 1 :  b(m) nach «herkómmlicher» Bemessung 
- 11: Fq> (mit gegebenem Verhaltnis Fc : Fq>) für « neue» Bemes-

sung für V(b) = 1 ,000. 
- 111: Für die gegebenen Werte von Fq> und F e :  V(b) nach «neuer» 

Bemessung. 

Flachfu ndation 

«Herkõmmliche Bemessung .. 

Flachfundation 

" Herkõmmliche Bemessung" 

O"f Pf 
F s t at = <J = 2,0 (3,0) 

vorh Pvorh 

F<p = F c =  1 ,0 

lndex f : Bruch 

"Neue Bemessung" 
Fstat = 1 ,0 

F<p = 1 ,3 

Fc = 1 ,5(2,0) 

Lastfaktoren Boden, Wasser, Auflast q = 1 ,0 
Lastfaktor P = 1 ,0 l 1 ,3 

Bild 24 

Das wesentliche Resultat dieser Untersuchung ist, dass auch i m Fali 
der Flachfundation keine einheitlichen Partialfaktoren Fq> und F e exi
stieren, die Bemessungs-Neutralitat (V(b) = 1 ,0) herbeiführen, oder 
dass bei Aufgabe der Bemessungsneutralitat Minder- und Mehr-Be
messungen je nach Randbedingungen (q>'k, c'k) in zum Tei l  erhebli
chem Ausmass auftreten. Ferner zeigt si eh (erwartungsgemass}, dass 
ei n Lastfaktor von 1 ,3 bei P diesen Trend noch verscharft. 
Kiar ist, dass das Problem der Flachfundation haufig durch die Ver
formungen gesteuert wird, und dass die zum Tei l  sehr kleinen Fun
damentbreiten ( bei <p' k =  gross) so nicht ausgeführt würden. Solche 
Aspekte werden weiter unten noch erórtert. 
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Flachfundation 

GWsp: « hoch>> Fstat = 2,0 

lastfaktoren P: 

P =  1500 kN/m' : LF = 1 ,0 
1950 1,3 

q = O  kN/m2 

<i> k ek t F <p F e 
� 

G ra kN/m m - -

20 o o 1,3 1 ,5 

2 

4 

2 0  o 

2 

4 

40 o 

2 

4 

40 o o 

2 

4 

20 o 

2 

4 

l 

Her-
kõmm 

li eh 
p _  

1 500 
kN/m' 

b 

m 

1 3,02 

7,66 

5,00 

7, 1 0  

4,72 

3,45 

4,46 

3,30 

2,61 

2,51 

0,99 

0,56 

1 ,38 

0,66 

0,44 

Tabefle 25: (Randbedingungen: siehe Bild 23) 

1 6  

" 1 1 1 

Ne u Ne u 

1 50 1 95( 1 50 1 95 

für V(b) = 1 ,l für F<p 
und Fc 

F <p F <p V(b) V(b) 

--

1 ,26 1 ,1 5  1 ,05 1 ,20 

1 ,42 1 ,23 0,88 1 ,09 

1 ,51 1 ,27 0,82 1 ,04 

1 ,29 1 ,1 5  1 ,01 1 ,23 

1 ,39 1 ,20 0,90 1 ,1 4  

1 ,45 1 ,23 0,85 1 ,09 

1 ,31 1 ,1 5  0,99 1 ,25 

1 ,37 1 ,1 8  0,92 1 , 1 7  

1 41 1 2 1 0,88 1 , 1 3  

1 , 16 1 ,09 1 ,29 1 ,47 

1 ,20 1 ,1 2  1 ,26 1 ,58 

1 ,21 1 ,12 1 ,26 1 ,61 

1 ,1 6  1 ,06 1 ,39 1 ,68 

1 , 1 9  1 ,1 0  1 ,32 1 ,69 

1 20 1 1 1  1 ,30 1 ,67 

Flachfundation 

GWsp : <<tief>> Fstat = 2,0 

Lastfaktoren P :  

P = 1500 kN/m' : LF = 1 ,0 
1950 1 ,3 

q = O  kN/m2 

<i> k l e k t F <p 
G ra d kNim

' m -

20 o 2 1 ,3 

20 

40 

40 o 

20 

20 o 2 1 ,3 

20 

40 

40 o 

20 

F e 

1 ,5 

2,0 

l 

Her-
kõmm-

lich 
p _ 

1 500 
kNim' 

b 

m 

6,28 

4,26 

3, 1 3  

0,68 

0,64 

6,28 

4,26 

3, 1 3  

0,88 

0,64 

Tabefle 26: (Randbedingungen: siehe Bild 23) 

11 1 1 1  
Neu Ne u 

1 50 1 95( 1 50 1 95 

für V(b) = 1 ,o für F<p 
und Fc 

F <p F <p V(b) V(b) 

1 ,38 1 ,2 1  0,92 1 , 1 1  

1 ,37 1 , 1 9  0,92 1 , 1 5  

1 ,36 1 , 1 8  0,93 1 , 1 8  

1 ,20 1 , 1 1  1 ,27 1 ,56 

1 1 9 1 1 0 1 ,32 1 ,65 

1 ,38 1 ,21 0,92 1 , 1 1  

1 ,30 1 , 1 3  1 ,00 1 ,25 

1 ,25 1 ,09 1 ,07 1 ,35 

1 ,20 1 ,1 1  1 ,27 1 ,56 

1 1 6 1 08 1 ,41 1 ,76 



Flachfundation 

GWs p :  « hoch» Fstat = 3,0 

Lastfaktoren P :  

P = 1 500 kN/m' : LF = 1 , 0  
1950 1,3 

q = O  kN/m2 

<i> k l ek t F <p F e 
" 

G ra e kN/m m - -

20 o 2 1,3 1 ,5 

20 

40 

40 o 

20 

2 0  o 2 1 ,3 2,0 

20 

40 

40 o 

20 

l 

H er-

kõmm 
l i  eh 

P= 
1 500 
kN/m' 

b 

m 

1 0,28 

6,70 

4,82 

1 , 39 

0,99 

1 0,28 

6,70 

4,82 

1 ,39 

0,99 

Tabelle 27: (Randbedingungen: siehe Bild 23) 

11 111 

Ne u Ne u 

1 50 1 950 1 50 1 95( 

für F<p 
für V(b) = 1 ,0 

und F e 

F <p F <p V(b) V(b) 

- --

1 ,81 1 ,52 0,66 0,81 

1 ,79 1 ,50 0,63 0,80 

1 ,76 1 ,49 0,63 0,81 

1 ,35 1 ,25 0,90 1 ,1 2  

1 34  1 24 0,91 1 , 1 6  

1 ,81 1 ,52 0,66 0,81 

1 ,66 1 ,41 0,70 0,88 

1 ,59 1 ,35 0,74 0,94 

1 ,35 1 ,25 0,90 1 ,1 2  

1 31 1 21 0,98 1 ,25 

Flachfundation 

GWsp: « hoch>> Fstat = 2,0 

Lastfaktoren P :  

P =  1500 kN/m' : LF = 1,0 
1950 1,3 

q = 100 kN/m2 

<i> k cí.c t F <p 

G ra d kN/m
2 

m -

20 o 2 1 ,3 

20 

40 

40 o 

20 

20 o 2 1 ,3 

20 

40 

40 o 

20 

F e 

1 ,5 

2,0 

l 

H er-
kom m-

l ich 

p _ 
1 500 
kN/m' 

b 

m 

3,1 5  

2,43 

1 ,97 

0,33 

0,28 

3, 1 5  

2,43 

1 ,97 

0,33 

0,28 

Tabelle 28: (Randbedingungen: siehe Bild 23) 

11 1 1 1  

Neu Ne u 

1 500 1 950 1 500 1 950 

für F <p 
für V(b) = 1 ,0 

und Fc 

F <p F <p V(b) V(b) 

- -- -

1 ,57 1 ,29 0,78 1 ,01 

1 ,50 1 ,25 0,82 1 ,06 

1 ,46 1 ,23 0,84 1 ,09 

1 ,21 1 , 1 2  1 ,26 1 , 62 

1 20 1 1 1 1 ,30 1 ,69 

1 ,57 1 ,29 0,78 1 ,01 

1 ,44 1 ,21  0,86 1 ' 1 1  

1 ,37 1 , 1 7  0,92 1 , 1 9  

1 ,21  1 , 1 2  1 ,26 1 ,62 

1 1 9  1 1 1 1 ,32 1 ,71 
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1 1 .  B E D E U T U N G  E I N E R  G E N E R E L L E N  Â N D E R U N G  
D E R  S I C H E R H E I T S - D O K T R I N  

Vorstehend wurde dargelegt, dass bei allen drei untersuchten Bei
spielen (Pfahl, Baugrube, Flachfundation) Unzulanglichkeiten beim 
Übergang von den herkómmlichen Bemessungs-Regeln zu einer 
neuen Sicherheitsdoktrin auftreten (Bilder 29 und 30). 

Bemessungsneutralitãt erfüllt 

Stark variable Partialsicherheiten und/oder Lastfakto
ren 

Umverteilung von Sicherheiten von den Bodenkenn
werten zu gu! kontrollierbaren Gróssen wie Eigen last 
von Bauwerken . . .  

Bei mehreren z u  bemessenden Gróssen erfüllen in  der 
Regel nicht al le gleichzeitig di e Anforderungen 

Bild 29 

Anforderungen an einigermassen konstante 
Partialschichten und/oder Lastfaktoren 

bei Eigenlast Boden, Wasser, Auflasten erfüllt 

--+ Es treten generell stark variable Bemessungsunterschiede 
auf, und zwar teilweise 
- Mehrbemessungen 
- --+ wirtschaftlich unbegründbar 
- Minderbemessu ngen 
- --+ Nicht durch Erfahrung gedeckt (Sicherheitsrisiko) 

-> Bei mehreren zu bemessenden Gróssen erfüllen in der Regel 
nicht al le gleichzeitig d i  e Anforderungen 

Bild 30 

Kiar ist, dass diese Tatsache bei verschiedenen grundbaulichen Pro
blemen verschieden stark ins Gewicht fallt, was an zwei Beispielen 
dargelegt sei. Andere Beispiele liegen zwischen den genannten. 
- Pfahlfundation 

Die Modellbildung ist hier nicht besonders gu!. Der lngenieur wird 
daraus den Schluss ziehen, dass bei geringerer wirtschaftlicher Re
levanz der Pfahlbemessung eher überbemessen wird, wahrend bei 
grosser wirtschaftlicher Relevanz eher Pfahlbelastungsversuche 
zur Feststel lung des wirklichen Tragverhaltens i m Vordergrund ste
hen werden. 

- Tiefe Baugruben 

Hier ist in der Regel die wirtschaftliche Relevanz der Bemessung 
von Wand (Lange und Ouerschnitt) und Abstützungen gross. Eine 
Mehrbemessung ist daher bedenklich. Eine Minderbemessung 
schafft ernste Sicherheitsrisiken. Beides ist nicht vertretbar. 

Kiar ist auch, dass viele grundbauliche Probleme ni eh! nu r Festigkeits
sondern auch Verformungs-gesteuert sind, was eingangs schon er
wahnt wurde. Recht haufig (auch das wurde schon dargelegt) be
einflusst der l ngenieur die Verformungen über die Hi:ihe der Ausnut
zung d er Festigkeit des Bodens oder zwischen Boden und Pfahl. Au eh 
das müsste bei m Übergang zu ei n er neuen Sicherheits-Doktrin ernst
haft geprüft werden. 
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Wirkliche Weichenstellung 
bei der Bemessung bei grundbaulichen Problemen 

1 .1 « Festlegung, von charakteristischen Bodenkennwerten 
c'k, j'k . . . . .  . 
auf Grund der verfügbaren Ouellen 

1.2 Beurtei lung der Modellunsicherheit 
( 1 .3 Festlegung von Fertocdecllch) 

1.1 bis 1 .3: Meist ein Arbeitsgang 

Blld 31 

Ebenfalls schon hingewiesen (Abschn itt 3) wurde auf die Tatsache, 
dass die für eine Bemessung vielleicht wichtigsten Weichen schon 
ganz am Anfang der lngenieurarbeit geste llt werden (Bild 31 ), so dass 
die Bedeutung der Sicherheits-Überlegungen oder -Doktrinen oh
nehin relativiert erscheint, da die « Festlegung, von charakteristischen 
Bodenkennwerten wie c'k, q>'k (und andere) nicht nach vi:illig objekti
vierbaren Mechanismen erfolgt, und auch die Quantifizierung einer 
«Model lunsicherheit, im Einzelfall wohl eher ein Wunsch als Wirk
lichkeit ist. 

1 2 .  S C H L U S S F O L G E R U N G E N  

Obwohl - wie so ebe n dargelegt - die Bedeutung von Sicherheits-Dok
trinen bei grundbaulichen Problemen in Wirklichkeit relativiert ist, darf 
man das Problem eines Überganges von einer "herkómmlichen, Be
messung zu einer «neuen, (auf dem sogenannten « neuen Normen
denken, beruhenden) Bemessung mit allen móglichen verteilten Si
cherheiten statt einer globalen Sicherheit nicht unterschatzen !  Dafür 
gilt es im wesentlichen zwei gewichtige Gründe: 
- Das Sicherheitsniveau ist bei grundbaulichen P roblemen ohnehin 

schon zahlenmassig viel n iedriger als bei Stahl- oder Stahlbeton
Konstruktionen (Bild 32). Der Grat zwischen Sicherheit und Wirt
schaftlichkeit, auf dem sich der lngenieur bewegen muss, ist bei 
grundbaulichen Problemen viel schmaler. Eine Aufsplitterung der 
an sich schon kleinen Sicherheiten in Tei lbetrage an verschiedenen 
Stel len ist deshalb nicht geeignet, die Arbeit des l ngenieurs trans
parenter zu gestalten ,  bei gleichbleibender Effizienz. 

- In  diesem Referat wurde anhand von Beispielen aufgezeigt, dass 
bei grundbaulichen Problemen mii de m sogenannten «neuen Nor
mendenken" ,  so wie es sich in der Norm SIA 160(1989) ausdrückt, 
wesentliche Forderungen nicht erfüllt werden ki:innen (Bild 33).  

Zahlenmãssiges «Sicherheits-Niveau>> 

Grundbau : - 1 ,3 
Stahl ,  Stahlbeton : - 1 , 8  

Bild 32 

Anforderungen an eine « neue>> Sicherheits-Doktrin 

- (ungefahre) Bemessungs-Neutralitat 
z .B.  Spundwand V(t') - 1 ,0 

- (ungefahr) konstante Partialsicherheiten und Lastfaktoren 
- (eine «Auswahlsendung, an stark variablen Werten ist nicht 

transparent und auch nicht koharent). 
- (ungefahr) gleiche Auswirkung auf Bemessungswerte 

(A, M . . .  ) für Stahl- oder Stahlbeton-Bauteile 

Bild 33 

Die Forderung nach (mindestens ungefahrer) Bemessungs-Neutra
litat entspricht der Pflicht des l ngenieurs ,  sicher und wirtschaftlich zu 
bauen. Will man das sogenannte «neue Normendenken, trotz der 
aufgezeigten grundsatzlichen Mangel durchsetzen ,  so entspricht das 
einem Wechsel der übergeordneten Ziele aus rein doktrinaren Grün-



den (Bild 34) . Ob das akzeptiert werden kann oder nicht, muss jeder 
lngenieur selbst beurteilen kónnen, wozu das Material in diesem Re
fera! eine Hi lfe sein soll. 

Welches ist das übergeordnete Ziel ? 

Anforderung an lngenieur: 

Sicher und wirtschaftlich bauen. 

Reinheit de r Doktrin 

Btld 34 

Die (Lehr-)Meinung des Autors dazu ist: 
- Vorgehen bei der Bemessung im Grundbau wie bisher ( «her

kómmlich " ,  aber nicht nach dem Stand von vor 30 Jahren), 
- Heraufsetzen der so ermittelten Krafte, Biegemomente .. . zur Be

messung von Stahl- oder Stahlbeton-Bauteilen von Gebrauchs
niveau auf ein Bemessungsniveau durch Multipl ikation mit einem 
Faktor > 1 ,0 . 

1 3 .  S C H L U S S B E M E R K U N G  

Wir müssen uns mit zwei verschiedenen Problemen beschiHtigen (Bi ld 
35):  
- Auswirkung der Norm SIA 160(1989) auf grundbauliche Probleme. 
- Eurocodes, besonders EC?. 

Der Zeithorizont dieser beiden Probleme ist aber vóll ig verschieden: 
Die Sache mii der SIA 160(1 989) hatte schon langst gelóst werden 
sollen, wahrend der EC7 wohl nicht vor dem Jahre 2000 erarbeitet, 
ausgetestet und für uns verbindlich sein wird! 

Probleme : 

- Auswirkung SIA 160(1 989) auf grundbauliche Probleme 
Zeithorizont: 1 989 oder früher 

- Eurocodes , EC 7 
Zeithorizont: - 2000 

Bild 35 

Die im Abschnitt 12  formulierte Meinung des Autors ist eine Empfeh
lung (übrigens au eh für seine Studenten). Si e kan n jederzeit ne u über
dacht/diskutiert/revidiert werden, aber nur wenn wirklich konsens
fahige und in ihren Auswirkungen kiar untersuchte koharente Vor
schlage vorliegen. 
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Le rôle des déformations dans les problemes de stabilité 

Laurent Vul l iet, Professeur de méeanique des sols à I 'EPFL, Dr ês se. teeh. 

1 .  S É PA R AT I O N  H I STO R I Q U E  E N T R E  STA B I L I T É  ET 
D É F O R M AT I O N  

Les problêmes d e  géoteehnique ont três vite été séparés e n  «problê
mes de stabilité» et «problêmes de déformation » .  La figure 1 i l lustre 
les eas les plus typiques en méeanique des sols. 

Les trois exemples des problêmes de stabilité eonstituent des familles 
dans lesquelles de nombreuses applieations de méeanique des sols 
trouvent plaee: portanee des pieux, etfet de voOte, poussées sur les 
éerans, stabilité de front de tunnel en terrain meuble, théories des 
silos, ete. 

Tous ees eas ont en eommun que le soi est supposé atteindre un état 
de rupture en tout point d' u ne zone (surfaee de glissement loealisée 
ou zone plus globale) de telle sorte qu'un méeanisme se développe. 
L'état de eontrainte devient indépendant des déformations et est en
tiêrement déterminé par les paramêtres de résistanee des sols, sou
vent exprimés selon la lo i de Mohr-Coulomb: la eohésion e et l'ang le 
de frottement <p. C'est le domaine de la plastieité parfaite. Les défor
mations liées à ees états l imites ne son! pas ealeulables ear ei les ten
dent mathématiquement vers l' infini. 

Les problêmes de déformation classiques eoneernent essentiellement 
les tassements vertieaux (tassement de remblais, de fondation super
fieielles ou profondes, eonsolidation, ealeul des soll ieitations sur les 

Fig. 1 :  Répartition classique entre problémes de "stabilité" et «déformation» 

STABILITE DEFORMATION 

capacité portante tassement l consolidation 

poussée l butée modules de réaction 

stabilité des pentes 

radiers par des modu les de réaetion,  tassements induits par les tun
nels, ete.). Dans ees eas, le soi se trouve dans un état de déforma
tion finie, et on suppose l'existenee d'une relation entre eontrainte et 
déformation.  C'est le do mai ne de l'élastieité, mais pas foreément celui 
de l'élastieité l inéaire: três vite en méeanique des sols, on a reeonnu 
le eomportement non l inéaire de ce matériau et les modu les d'élasti
eité son! ainsi dépendants du niveau de eontrainte (l'exemple typique 

. est fourni par la eourbe oedométrique) .  Même si les tassements eal
eulés son! parfois loin d'être négligeables, i is sont obtenus par l ' inté
gration de déformations en général faibles. 

La distinetion «Stabil ité/déformation» se retrouve dan s to us les ouvra
ges de référenee, à eommeneer par Terzaghi ( 1943) ,  ou le ehapitre IV 
s'intitule « Equi l ibre plastique dans les sols,. e! le V «Tassement et 
pression de eontaet» .  Cette distinetion est loin d'être mauvaise, la ré
alité de la profession ayant montré que de nombreuses applieations 
peuvent être résolues par ees méthodes simplifiées. 

Cependant, i l existe un eertain nombre de problêmes dits de stabilité 
don! la résolution passe par la eonnaissanee d'un état de déforma
tion (voir quelques exemples à la figure 2). Ces problêmes peuvent 
se diviser en trois groupes: 

- les eas ou la résistanee au eisaillement du soi dépend des défor
mations 

Fig. 2: Quelques problémes oú les déformations interviennent dans la stabilité. 

matériau fragile fluage 

décompression 

succion interaction soi / structure 
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Fig. 3: Lai contrainte-déformation pour un matériau fragile 

- les mouvements lents ou la notion même de faeteur de séeurité de
vient ambigue 

- les eas ou un ouvrage est dimensionnable à la rupture mais ou les 
déformations sont mesurées pour eontrôler son eomportement 

2. C A S  O U  LA S TA B I L I T É  E S T  F O N C T I O N  
D E S  D É F O R M AT I O N S  

2.1 Sol / roche fragile 

Le eas le plus eonnu est eelui des argiles rai des et des joints roeheux, 
pour des problêmes de stabilité de pente. Si la lo i de résistanee au ei
saillement en fonetion de la déformation angulaire d'une zone de ei
saillement (ou ee qui revient au même en fonetion du déplaeement 
relatif d'un joint roeheux) est du type fragi le (figure 3), les analyses 
elassiques de stabi l ité devront fai re l 'hypothêse 

- soi! d' u ne résistanee de pointe 

- soit d'une résistanee résiduelle. 

La premiêre solution est trop optimiste et la seeonde trop pessimiste. 
La réalité est que les déformations (déplaeements relatifs) doivent être 
prises en eompte pour évaluer la stabil ité. 

Geneer dans sa thêse (Geneer, 1 982) a bien montré ee phénomêne. 
La figure 4 i l lustre le eas d'une pente infiniment longue, dont le plan 
de gl issement est earaetérisé par un e lo i de eomportement fragile. lei, 
l 'effort de soutênement 01 (anerage ou buton) néeessaire à la stabi
lité du versant diminue jusqu'à un e vale ur minimu m 01 m in si eertains 
déplaeements sont tolérés. Passé ee minimum, l'effort néeessaire 
erolt avee les déplaeements et eonduit à une rupture totale du ver
sant. 

On retrouve le même prineipe dan s les méthodes de soutênement de 
tunnels par eonvergenee-eonfinement. Les efforts de soutênement 
néeessaires (eonfinement) eompte tenu des déformations du massif 
(eonvergenee) son t inférieurs à eeux donnés par un e méthode de plas
tieité parfaite avee équilibre l imite. 

2.2 Décompression horizontale 

Le même type de eomportement est observé dan s le eas des fou í l les, 
là ou le terrassement provoque une déeompression horizontale du 
soi .  Si le soi est sureonsolidé, e'est-à-dire si le rapport eontraintes ver
tieales/ eontraintes horizontales est plus grand que KO, le méeanis
me devient partieuliêrement sign ifieatif, et l'analyse doit prendre en 
eompte les déformations. Un exemple est don né par la graviêre de la 
Claie-aux-Moines (De Cérenville, 1993) ; en eours de terrassement, 
les mesures inelinométriques ont montré un cisaillement progressif 
de l ' interfaee entre dépôts glacio-laeustres l imono-argileux et alluvions 
aneiennes (figure 5) .  Ce mouvement a pu être représenté par une 
analyse élasto-plastique aux éléments finis. 

2.3 Couplage hydro-mécanique 

La résistanee au eisaillement des sols est exprimée en eontrainte ef
feetive. C'est di re l ' importanee que jouent les pressions interstitielles 
sur l 'état de eontrainte et done la stabil ité. Toute déeompression du 
soi provoque une augmentation de porosité et done une diminution 
de pression interstitiel le; ee phénomêne est partieu l iêrement bénéfi-

22 

Q• 
Q�im 

' ' l ' 

To := W i  sin� 

(!)----- To < Tr 
<D-- To > T r 

l l Tr 
- - t- - - - - - - - - T - - - - - - - - --��----�------

1 : l ' 
u• "' 

- - � - - - - - - - - T - - - - - - - - - - - - �---------
1 1 Gr im = n  (Wi sin� - Tr} + Qo l l l l 
: (i) : ® 
t stabte l inst.õible l l l 

-----ol l 

@ 

Qp - - a l l l l l l l Qlmi - - -+ - - -1 l l l l 
"p "' 

Fig. 4: Stabilité des pentes: effort de souténement nécessaire 01 en fonction 
des déplacements u l  (Gencer 1982) 

que pour la stabilité. Si de plus le mi l ieu devient non saturé, la sue
cion ( la différenee entre pression d' ai r ua et pression d'eau uw) ajou
te u ne pseudo eohésion eomme l'exprime les deux formes de l'équa
tion de Fredlund ( 1978) :  

1: ,  = e' +  (a-uw) tan <jl' + (ua - Uw) tan <jl" 

1: ,  = e' +  (a-ua) tan <jl' + (ua - Uw) tan <jlb 

ou ( 1 ) 

(2) 

Gueye ( 1 993) a montré l ' influenee de la sueeion sur la stabilité des 
pentes. A titre d' i l lustration ,  la figure 6 définit le eas simple d'un talus 
avee surfaee de glissement plane. Le profil de sueeion simpl ifié est 
donné à gauehe de la figu re. La variable his représente la profondeur 
d' influenee saisonniêre des plu ies qui joue un rôle important ear il 
s'agit d'une zone ou les sueeions peuvent être détruites par re-satu
ration du soi .  Pour le eas l imite ou his = O, et pour un talus earaetéri
sé par H =  6 m, hw= 8 m, B =  40°, y =  16 .9 kN/m3, e' = 1 .5 kPa, <jl' = 30° 
et <jlb = 7.5°, le faeteur de séeurité passe de F =  1 .18  sans sueeion à 
F =  2.17 avee sueeion. 

Fig. 5: Graviére de la Claie aux Moines: décompression horizontale (d'aprés 
De Cérenvil/e 1993); la courbe inclinométrique indique les déplacements 
entre avril 1990 etjuin 1991 
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Ce type de réflexion est fondamental pour calculer la stabi l ité des tai us 
à court terme, le phénomêne bien connu des entreprises de terras
sement étant que des pentes bien plus raides que celles données par 
les calculs de stabil ité classiques peuvent être envisagées à court 
terme. La question essentiel le reste celle qui a si bien été formulée 
en anglais: «how short is short term?» .  Seu le u ne analyse prenant en 
compte le temps et le couplage hydro-mécanique en soi non saturé 
amênera des éléments de réponse. 

2.4 lnclusions 

U ne façon d'accroTtre la résistance au cisail lement d'un massif est de 
le renforcer par des inclusions. 11 peut s'agir de clous, de pieux, de 
géotextiles ou de géogril les pour ne citer que les exemples les plus 
importants. 

La contribution de ces éléments passifs s ur la sécurité n' intervient que 
si des déplacements ont lieu (voir f igu re 7) .  Pas de déplacement, pas 
d'effet. Ces déplacements son! de p l us déterminants pour évaluer les 
efforts dans les inclusions, et conditionnent les modes de rupture. 
Dans le cas du clouage par exemple, au moins quatre modes de dé
faillance existent: rupture des clous par combinaison traction/fléchis
sement/cisaillement, extraction des elo us (insuffisance de la longueur 
d'ancrage) ,  écoulement du soi autour des clous (poinçonnement la
téral), et trop grands déplacements nécessaires à la mobil isation des 
efforts. 

Un calcul en déplacement est ici à nouveau nécessaire, même s' i l  
s'agit d'un problême dit de stabilité. 

3. L E S  M O U V E M E N T  L E N T S ,  
U N  P R O B L E M E  D E  STA B I L I T É ?  

L e  cas des pentes e n  mouvement lent est u n  autre domaine o u  sta
bi l ité et déformations sont liées. Les exemples ne manquent pas de 
g l issements présentant des mouvements lents alors même que le lae
te ur de sécurité est supérieur à F = 1 .  La figure 8 (Vulliet et Hutter, 
1988b) montre dans le cas du glissement de Sallêdes (France) la re
lation entre le "n iveau de contrainte» sur la surface de gl issement, 
s = 1 /F (F  est le facteur de sécurité) ,  et la vitesse de glissement vB. 
On constate que des vitesses de glissement sont observées à partir 
de s =  0.7 environ (soi! F =  1 .4) et deviennent importantes (30 - 40 
em/an) des s =  0.90 (soi! F =  1 .1 ) .  Des lois de comportement visqueu
ses vérifiées dans des cas réels ont été proposées par Vulliet et Hut
ter ( 1 988a et b) tant pour un massif que pour une interface. Une loi 
de comportement plastique (du type Mohr-Coulomb) serait ici inadap
tée. 

U ne approche similaire est possible en élasto-visco-plasticité. La com
binaison de loi de fluage et de lois élastoplastiques avancées (modê
le H ISS de Desai et al.) a permis de simuler des champs de déplace-

ZB 

j _  
Fig. 6: lntluence de la succion sur la stabilité d'une pente (Gueye 1 993); cas 
d'une géométrie simple avec profil de succion donné 

ment dan s le temps (voir articles de Vul l iet-Samtani-Desai en liste bi
bliographique). Un exemple dans le cas du glissement de Vil larbeney 
est don né à la figure 9. 

4 .  U N  PA R A D O X E :  
D I M E N S I O N N E R  À L A  R U P T U R E  E T  C O N T R O L E R  
E N  M ES U R A N T  D E S  D É F O R M AT I O N S  

4.1 Calculs en déformation 

Les méthodes à la rupture son! largement utilisées pour le dimension
nement des géostructures (voir figu re 1 ) ; le choix d'un facteur de sé
curité adéquat est supposé garantir un état de service satisfaisant. 
Sans parler des exigences de la nouvelle norme SIA 1 60 sur la véri
fication de l 'état de service (en fai! souvent déterminant en mécani
que des sols), et qui demande des calcu ls en déformation, i l  est inté
ressant de relever un paradoxe de la mécanique des sols. 

Fig 7: Gas des inclusions: pas de déplacement = pas d'eftet 
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Fig. 8:  Glissement de Sallédes: relation entre vitesse de glissement vB et  l'in
verse du facteur de sécurité, s =  1/F (Vulliet et Hutter, 1988b) 

Les méthodes de dimensionnement à la rupture, eomme on l 'a vu, ne 
tiennent pas eompte des déformations; o r, ee son! le p l us souvent des 
déformations qui seront mesurées en stade de ehantier et durant la 
durée de vie de l 'ouvrage. Comment dês lors savoir à quel niveau de 
séeurité se situe l'ouvrage? 
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U n  exemple typique est eelui des parois d e  soutênement. S i  eelles-ci 
sont anerées et que les anerages sont eontrôlables, i l existe i l est vrai 
la possibi l ité de mesurer la foree réelle dans les anerages et de la 
eomparer à la foree extrême donnée par les ealeuls à la rupture (par 
exemple avee des distributions de Terzaghi-Peek) . Remarquons en 
passant qu'à la rupture, la distribution des efforts derriêre la para i ne 
suit pas foreément eelle des distributions théoriques, selan l ' interae
tion sol/strueture, les rigidités relatives, les étapes de eonstruetion, 
ete. 

4.2 Tunnel de Vigner, St-Biaise (NS) 

A titre d' i l lustration ,  prenons le eas du tunnel de Vigner à St-Biaise, 
en eours de réalisation dans le eadre de la N5 (voir eomptes-rendus 
de SSMSR des journées d'automne 1992). Ce tunnel de 340 m de 
longueur est eonstruit en sous-oeuvre ( « Deekelbauweise» ). Les soi s 
peuvent être sehématisés de la maniêre suivante: 

- en su rfaee su r 1 à 2 m d'épaisseur, des remblais ou matériaux or
ganiques (tourbes, ete . ) ,  

- jusqu'à 7-8 m de profondeur, des graviers sableux de bon ne quali
té, aquifêres, 

- en dessous ei jusqu'à 25-30m des l imons arg i leux plastiques, par
fois varvés, imperméables. 

La nappe se situe à environ 1 .5 m en dessous du terrain naturel. 
Le proeédé de eonstruetion est sehématisé à la figure 10 .  

. 
ISI 

ISI + w ISI 
ISI + w 
ISI E 
N 

y 

S C A L E  L x 

Fig. 9: Analyse é/asto-visco-plastique du glissement de Villarbeney 
(Samtani et al. 1994) 

Pour des raisons de mauvaise tenue des sols, et puisque la dai le de 
eouverture offrait un  appui important en tête, i l a été déeidé de renon
eer à des anerages. On eonstate qu'une phase eritique du terrasse
ment est eelle ou le terrassement atteint le fond de foui l le ;  à ee mo
ment, la hauteur de la paroi mou lée mise à nu sous la dalle est de 8 
m environ. 

Un premier ealeul elassique (poussée des terres aetives, pression 
d'eau) avait montré que la butée offerte en pied par les l imons argi
leux était insuffisante, et qu'une longueur importante de fiehe aurait 
été néeessaire; de plus, les efforts dans la paroi néeessitaient u ne ar
mature importante. Une solution proposée eonsistait à réaliser un 
appui immédiatement sous le fond de foui l le par des tranehées bé
tonnées exéeutées perpendieulairement à l 'axe de l 'autoroute, au mo
ment ou le terrassement serait à mi-hauteur (figu re 10) .  Cette métho
de aurait provoqué évidemment de sérieux problêmes de eireulation 
du ehantier dans le tunnel .  

Les ealeuls en déformation par la méthode élasto-plastique avee mo
dules de réaetion (f igu re 1 1  ) ,  par le programme RI DO, se son! mon
trés déterminants pour l 'analyse de ee eas. On a p u tout d'abord mo n-



Fig. 10: Tunnel de Vigner à St-Biaise (N5): schéma de la méthode d'exécu
tion (d'aprés Collectif, 1993) 

Fig. 1 1 :  Systéme statique pour la méthode élasto-plastique avec modules de 
réaction 
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Fig. 12: Tunnel de Vigner: comparaison des déplacements horizontaux calcu
lés et mesurés 

trer que, au moment ou i l était prévu d'exécuter le buton à mi-profon
deur, le pied de la paroi s'était déjà déplacé sensiblement. Le résul
tat était que l 'effort repris par le bulan lors de la lin du terrassement 
était três faible et ne justifiait pas le recours à ce procédé de cons
truction.  
Le deuxiême résultat a été de montrer que la solution consistant à ter
rasser sans autre appui que la dai le supérieure et la butée des terres 
en pied était possible, à condition que les calculs soient vérifiés par 
u ne excavation-test sur un élément de paroi moulée, ce qui a été fait 
(dans le cas de ce tunnel , les éléments de paroi moulée sont disconti
nus et donc susceptibles de se déplacer indépendamment les uns 
des autres). L'économie en matériel (pas de buton en béton) ,  en temps 
(pas de gêne à la circulation du chantier dans l 'ouvrage) s'est tradui
te en économies financiêres importantes. 
Le troisiême résultat offert par les calculs en déformation était de four
nir la déformée horizontale théorique de la paroi, et de donner ainsi 
des critêres d'alerte lors des terrassements, les déplacements réels 
étant déterminés par des mesures inclinométriques. 
Une comparaison prédiction-mesure est donnée à la figure 12. Les 
déformées mesurées sur quatre panneaux de parois moulées sont 
comparées avec le calcul fai! a priori avec un e géologie-type pour ce 
secteur. Des caractéristiques pessimistes avaient été admises pour 
les sols et le niveau d'eau , mais les calculs indiquaient toujours une 
sécurité de F = 2 sur la butée mobilisable. On constate une bonne 
concordance. Les travaux ce sont déroulés en toute satisfaction. 

5. C O N C L U S I O N 

La conclusion de ces réflexions est forcément nuancée. De nombreux 
problêmes pourront continuer à être traités de maniêre convention
nelle, c'est à di re soit comme des problêmes de stabilité, soit comme 
des problêmes de déformation.  On recourra à la théorie de la plasti
cité pour les premiers, à celle de l 'élasticité nan l inéaire pour les se
conds. 
Par contre, certaines applications ne trouvent de solutions réalistes 
qu'en mettant en oeuvre des méthodes de calcul faisant intervenir 
conjointement les déformations et la résistance des sols dans un seu l 
modêle. Si les théories sont relativement avancées au niveau de la 
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recherche, e l les ne le sont pas toujours au niveau des bureaux d'étude. 
C'est le rôle des Ecoles polytechniques d' intégrer ces notions dans 
les cours de base et les cours de post-formation. Les enjeux sont lai n 
d'être purement scientifiques ou techniques, i is son! également éco
nomiques. 
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Die Stabilitãt der Ortsbrust bei Erddruckschilden 

Georg Anagnostou und Kalman Kovári 
lnstitut für Geotechnik, ETH Zürich 

1 .  E I N L E I T U N G  

Tunnelvortriebe in  wasserführenden Lockergesteinen werden mehr 
und mehr im Schutze eines geschlossenen Schildes durchgeführt. 
Dadurch erübrigen si eh autwendige Bauhi ltsmassnahmen wie Grund
wasserabsenkung, systematische lnjektionen oder gar Baugrund
vereisung. Trotzdem kónnen bei tachkundiger Austührung dieser mo
dernen Tunnelvortriebe di e Obertlachensetzungen unter Kontrol le ge
halten und Tagbrüche vermieden werden. Dies geschieht durch die 
lautende Stützung der Ortsbrust wahrend des Vortriebes und die 
Autrechterhaltung einer ausreichenden piezometrischen Hóhe im 
Baugrund in  der Umgebung der Maschine. Gel ingt dies aus irgend
einem Grund nicht oder nur in unzureichendem Masse, so kann die 
Ortsbrust einbrechen (Fig. 1 a) und i m Extremtall ,  du re h d i  e Ausbil
dung weit ausgreitender Gleitlinien im Baugrund, ein Tagbruch aut
treten . Die Maschine tórdert dann vorübergehend mehr Material aus 
dem Tunnel als es dem theoretischen Ausbruchsvolumen entspricht. 
Der zweite Fali (Fig. 1 b), bei dem die piezometrische Hóhe i m Bau
grund intolge Wasserzutritt in die Arbeitskammer herabgesetzt wird, 
kann ebentalls unerwünschte Folgen haben. Durch die Zunahme der 
etfektiven Spannungen erfahrt der Baugrund eine Zusammen
drückung, welche Setzungen (u) an de r Gelandeoberflache z ur  Folge 
hat. Geschlossene Schi ldvortriebe bezwecken demnach ein zwei
taches: Die Stützung der Ortsbrust und die Unterbindung bzw. Be
schrankung der Sickerstrómung. Zur Erreichung dieser Ziele stehen 
bekanntlich drei vollkommen untersch iedliche mechanische Konzep
te (Fig. 2) zur Verfügung (Babendererde 1988; Distelmeier 1987; Jacob 
1 986; Stack 1 982) . 

Bei m Druckluttschild verdrangt di e in de r Arbeitskammer komprimierte 
Luft das Grundwasser und ü bt, entweder d i rekt an de r Ortsbrust oder 
indirekt intolge Durchstrómung des Baugrunds, eine Stützkraft aus. 
Der Luftdruck muss mindestens dem Hóchstwert des herrschenden 
Porenwasserdrucks in der Ortsbrust entsprechen. In  einem homoge
nen Baugrund wird deshalb der Luftdruck aut den Wert des 
Porenwasserdrucks aut dem Niveau der Tunnelsohle eingestellt. 
Oberhalb der Tunnelsohle herrscht somit ein mit der Hóhe zuneh
mender Überdruck. 

De r sogenannte Hydroschild arbeitet mit einer Bentonitsuspension al s 
Stützflüssigkeit. Durch ei n Luftpolster kan n der Flüssigkeitsdruck ent
sprechend der im Baugrund herrschenden piezometrischen Hóhe 
bzw. d en Erfordernissen d er Ortsbruststützung genau eingestellt und 
weitgehend schwankungsfrei aufrechterhalten werden (Babendererde 
1 991 ; Becker und Sawinski 1982) . Da die Dichte der Bentonit
suspension grósser ist als jene des Wassers, ist der Ausgleich des 
Wasserdrucks im Baugrund lotrecht entlang der Ortsbrust gleich
massig. l m normalen Betriebstall bildet sich an der frisch abgeschal
ten Baugrundoberflache laufend e in Filterkuchen, d er das Eindringen 
der Stütztlüssigkeit i n  den Boden wie eine Membrane verhindert. Bei 
grosser Durchlassigkeit des Bodens bzw. geringer Scherfestigkeit de r 
Suspension dringt jedoch letztere mehr oder weniger in d en Baugrund 
ein. Die Stabil itat der Ortsbrust bei Hydroschildvortrieben unter 
Berücksichtigung des Eindringens der Stütztlüssigkeit in  den Boden 
wurde in früheren Veróffentlichungen rechnerisch untersucht 
(Anagnostou und Kovári, 1992, 1994) . 

Bei Erddruckschilden (Fig. 2c) erfolgt die lautende Stützung der Orts
brust durch das jeweils trisch ausgebrochene Bodenmaterial, das in 
der Arbeitskammer unter Druck gehalten wird (Fujita 1 981 ; Nishitake 
1990) . Der Stützdruck wird durch die Steuerung der in die Arbeits
kammer zu- bzw. abfliessenden Materialmengen, d.h .  durch die Wahl 
der Drehzahl der Fórderschnecke relativ zur Vortriebsgeschwindig-

/ / / / / / / /  

/ / / / / / / / / / / / 

/ 

(a) 

/ / / ,' / / / / 

(b) 

Fig. 1 :  Mogliche Setzungsursachen bei geschlossenen Schildvorlrieben: 
(a) Überschüssige Materialentnahme aus der Arbeitskammer; 
(b) Verringerung des Porenwasserdrucks infolge Sickerstromung zur Arbeits
kammer 

keit der Maschine bewerkstelligt. Grosse Erfahrung mit Erddruck
schilden liegt in  Japan vor, wo diese Vortriebsmethode entwickelt 
wurde (Stack 1 982). lm Jahre 1 980 betrug dort der aut die gesamte 
gebaute Tunnellange bezogene Anteil der Erddruckschildvortriebe 
27.8% und i m Jahr 1985 bereits 68% (Nishitake 1 990). Über die Erst
anwendung des Erddruckschilds in Deutschland hat Krause ( 1991 ) 
berichtet. 

Die oben erlauterten drei Schildtypen haben einen gemeinsamen 
Aspekt. Es ist dies die Forderung nach d er Erhaltung de r Stabilitat d er 
Ortsbrust auch wahrend Unterhaltsarbeiten in der Arbeitskammer 
oder wahrend der Bergung maschinell nicht beseitigbarer Objekte 
(z.B. gróssere Blócke, Baumstamme, tremde Bauteile ete . ) .  In der 
Regel setzt man die Arbeitskammer unter Luftdruck oder vertestigt 
den Baugrund und dichtet ihn durch geeignete Massnahmen ab. Es 
werden oft lnjektionen, Baugrundvereisung, Grundwasserentspan
nung oder ei ne Kombination dieser Massnahmen ausgeführt. Bei ei
nigen Maschinentypen sind auch hydraulisch austahrbare Stützplat-
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Fig. 2: Die Stützung der Ortsbrust bei geschlossenen Schildvortrieben: 
(a) Druck/uftschild; (b) Hydroschild; (e) Erddruckschild 

ten vorhanden, die jedoch erfahrungsgemass nur in  beschranktem 
Masse wirksam sind. In diesem Aufsatz befassen wir uns aus
schliesslich mit der Stabil itat der Ortsbrust bei Erddruckschilden i n  
ihrem Betriebszustand. Auf d i e  Problematik d e r  Beschrankung der 
vortriebs- oder drainagebedingten Setzungen (Fig. 1 b) gehen wir hier 
nicht weiter ei n. 

2. D E R  S T Ü T Z D R U C K  B E I M  E R D D R U C KS C H I L D  

De r Begriff «Stützdruck» bedarf i m Fali des Erddruckschilds einer Pra
zisierung: Da die Arbeitskammer mit abgebautem Bodenmaterial ge
füllt ist, muss zwischen den an der Ortsbrust herrschenden totalen 
und effektiven Normalspannungen untersch ieden werden .  Als ei
gentlichen Stützdruck kann i m Sin ne der Bodenmechanik nu r die an 
der Ortsbrust wirksame effektive Normalspannung bezeichnet wer
den. Um Verwechslungen zu vermeiden, nennen wir diese «effekti
ven Stützdruck» und bezeichnen sie in der Folge mit s' .  

Wie wirkt sich die piezometrische Hóhe h (Fig. 3) in der Arbeitskam
mer in statischer Hinsicht aus? Liegt sie tiefer als die ursprüngliche, 
im ungestórten Zustand herrschende piezometrische Hóhe ho, so 
sickert Grundwasser der Ortsbrust zu.  Es treten somit gegen die Ar
beitskammer gerichtete Strómungskrafte auf, welche die Stand
sicherheit der Ortsbrust beeintrachtigen kónnen. Aus diesen Überle
gungen folgt, dass beim Tunnelvortrieb mit einem Erddruckschild 
sowohl der effektive Stützdruck s' als auch die piezometrische Hóhe 
h für die Standsicherheit der Ortsbrust massgebend sind und des
wegen je nach den angetroffenen hydrologischen und boden
mechanischen Verhaltnissen steuerbar sein sollten. lm Gegensatz 
zum Druckluft- und Hydroschild, wo je ein einziger Parameter ( Luft
druck bzw. Luftpolsterdruck) zu regulieren ist, treten somit bei m Erd
druckschild dere n zwei auf, di e obendrein verfahrenstechnisch schwer 
festzu legen sind. Da be ide Parameter von d en Eigenschaften des ab
gebauten Bodens, seiner Durchmischung in der Arbeitskammer und 
vom Verhaltnis Materialentnahme - Vortriebsgeschwindigkeit abhan
gen, ergibt sich für die Stabil isierung der Ortsbrust ein inn iger 
Zusammenhang zwischen den geotechnischen und den verfahrens
technischen Aspekten .  Die Schnittstelle zwischen der Vortriebsein
richtung und dem Baugrund bildet die Ortsbrust mit den dort herr
schenden Parametern s' und h. Wie weiter unten erórtert wird, ende! 
der Einfluss des Baugrunds jedoch erst am Ende d er Fórderschnecke 
bei der Materialübergabe (Fig. 12 ) .  lm Folgenden soll das Zusam
menspiel von s' und h für di e Standsicherheit d er Ortsbrust bei gege-
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Fig. 3: Die Stützung der Ortsbrust bei Erddruckschilden 

benen Bodenparametern, Grundwasserspiegel und Tunneldurch
messer rechnerisch untersucht werden. Dabei wird die Frage nach 
der Móglichkeit der Steuerung dieser zwei für die Standsicherheit 
massgebenden Parameter zunachst ausgeklammert. 

3. D I E  U N T E R S U C H U N G  D E R  STA B I L I TÁT 
D E R  O RT S B R U S T  

Zur rechnerischen Untersuchung der Stabilitat der Ortsbrust bedie
nen wir uns eines Rechenmodelles, das die wirklichen Verhaltnisse 
in dreifacher Hinsicht idealisiert. Wir modell ieren das statische Sy
stem, die Materialeigenschaften und die Belastungsgróssen in einer 
Weise, welche in der Geotechnik und insbesondere in der Tunnel
statik bei Stabilitatsanalysen üblich ist. 

3.1. Das Berechnungsmodell 

Da uns nur Zustande des Grenzgleichgewichtes interessieren,  be
gnügen wir uns hier mit der Betrachtung von Bruchkórpern im Bau
grund, welche durch angenommene, bis zur Gelandeoberkante rei
chende Gleitflachen abgegrenzt werden. Das dreidimensionale stati
sche System (Fig. 4) stützt sich auf die Si lotheorie (Janssen 1895) 
und wurde von Horn ( 1 961 ) auf di e Untersuchung d er Stabilitat d er 
Ortsbrust von Tunneln übertragen. Der angenommene Kollaps
mechanismus entspricht den Bruchbildern, die man beim Einbruch 
der Ortsbrust oberflachennaher Tunneln beobachten kann. Für eine 
Zusammenstel lung anderer móglicher Berechnungsmodelle verwei
sen wir auf die Arbeiten von Krause ( 1987) und Balthaus ( 1 988) . 

Da bei d en h i er untersuchten Gleichgewichtszustanden di e Baugrund
deformationen ausser acht bleiben, treten als Materialeigenschaften 
nur die Festigkeitsparameter des Bodens auf, die wir gemass der 
Coulombschen Bruchhypothese durch die Kohasion e und den Win
kel der inneren Reibung <P festlegen kónnen. lm Hinblick auf die zu 
berücksichtigende Sickerstrómung im Baugrund wird hier das in der 
Geotechnik übliche Darcysche Gesetz angenommen. Ohne Ein
schrankung de r Al lgemeinheit dürfen wir un s i m folgenden mit de r Be
trachtung eines homogenen und isotropen Baugrundes begnügen. 
Weiter unten werden jedoch die praktischen Auswirkungen verschie
dener Abweichungen von diesen ldealisierungen aus betrieblicher 
Sicht erórtert. 

Bei den Belastungsgróssen (Fig. 5), welche am Keil einzuführen sind, 
kónnen die Massenkrafte wie Eigengewicht (hier unter Auftrieb) und 
Strómungskraft, die vom Prisma übertragene Vertikalbelastung, die 
in den Gleitflachen wirksamen Scher- und Normalkrafte sowie die 
effektive Stützkraft an der Ortsbrust unterschieden werden. I n  Fig. 5 
sind die am Keil angreifenden Krafte übersichtshalber getrennt auf
getragen,  je nach dem, ob sie die Stabilitat beeintrachtigen oder 
begünstigen. Wir zeigen hier (Fig. 5) die Verhaltnisse in  der lotrech
ten Ebene. Die Kraft S ist die Resultierende der strómungsbedingten 
Massenkrafte. Die lotrechte Kraft V', die auf der waagrechten Be
grenzungsflache angreift, stellt di e Resultierende d er an di ese r Flache 
wirkenden effektiven Normalspannungen d ar. Di ese werden aufgrund 



der Silotheorie unter Berücksichtigung der innerhalb des prisma
tischen Bruchk6rpers wirkenden Str6mungskrafte berechnet. Die 
Kraft K' resultiert aus dem effektiven Stützdruck s' .  Die Kraft T be
zeichnet die Resultierende der an den zwei seitlichen und der ge
neigten Gleitflache durch Bewegung aktivierten Schubspannungen. 
Sie ergeben sich nach der Coulombschen Bedingung mit den ent
sprechenden Normalkraften,  von denen in dieser Figur nur N' ange
führt ist. Angaben zur Berechnung der aut den Stirnflachen des Keils 
angreifenden horizontalen Normal- und Schubkrafte sind in früheren 
Arbeiten zu finden (Anagnostou und Kovári 1992, 1994) . Wie bei allen 
bekannten Berechnungsverfahren (s. Krause 1987) wird der prisma
tische Bruchk6rper au eh h i er nu r über die Belastungsgr6sse V' berück
sichtigt. Dies bedeutet, dass keine Schubkraft an der waagrechten 
Begrenzungsflache des Keils angesetzt wird. 
Der Berechnungsablauf ist der gleiche wie jener für die Verhaltnisse 
beim Hydroschild (Anagnostou und Kovári 1992). Sind alle am Keil 
angreifenden Krafte für eine bestimmte Neigung co der Scherflache 
definiert bzw. berechnet, so k6nnen die Gleichgewichts- und Bruch
bedingungen formuliert werden. Die L6sung des Gleichungssystems 
ergibt di e an d er geneigten Gleitflache wirksame Normal- un d Schub
kraft sowie die effektive Stützkraft. Zur Bestimmung des Maximums 
der Stützkraft K' wird die Gleitflachenneigung co variiert. 

3.2. Die Berechnung der Strõmungskrafte 

D er Ermittlung de r i m Baugrund wirksamen Str6mungskrafte geht di e 
Berechnung des stationaren, dreidimensionalen Potentialfeldes vor. 
Auch hierfür müssen Modellannahmen getroffen werden, welche die 
hydraulischen Randbedingungen festlegen. An der Ortsbrust herr
sche die als bekannt vorausgesetzte piezometrische H6he h .  Genü
gend weit von ihr entfernt entspreche die piezometrische H6he dem 
ungest6rten Grundwasserspiegel (ha). Die Tunnelleibung ist infolge 
der wasserdichten Verkleidung ganzlich undurchlassig. Bei allen 
Rechenbeispielen in dieser Arbeit wird angenommen, dass der Was
serspiegel trotz Drainage des Grundwassers nicht abgesenkt wird. 
Dies setzt eine kontinuierliche Speisung des Grundwassers voraus, 
was z. B.  bei der Unterquerung von offenen Gewassern der Fali ist. 
Das Potentialfeld wird numerisch durch dreidimensionale Fin ite
Eiement-Berechnungen mit dem Programm HYDMEC (Anagnostou 
1 991 ) berechnet. 
Zur Veranschaulichung der Str6mungsverhaltnisse vor der Ortsbrust 
sei aut Fig. 6 hingewiesen. Unter der Annahme, dass in der Arbeits
kammer atmospharischer D ru ek (p = O) herrscht, un d dass der G rund
wasserspiegel aut der H6he der Gelandeoberflache unverandert 
bleibt, ergeben sich die in der Fig. 6a dargestellten Potential l inien in 
de r lotrechten Ebe ne durch d i  e Tunnelachse. Di e in Richtung der Orts-

Fig. 4: Das Bruchki:irpermode/1 nach Horn (1961) 

� "l K' 

(a) (b) 
Fig. 5: Resultierende Krafte am K ei/ vor der Ortsbrust: (a) Krafte, welche die 
Stabilitat beeintrachtigen; (b) Krafte, welche die Stabilitat begünstigen 
(S: Stromungskraft, V': Belastung nach Silotheorie, K': Effektive Stützkraft) 

brust zunehmende Dichte der Potentiall in ien zeigt den wachsenden 
Betrag der Str6mungskrafte an. Dies wird auch durch den in Fig. 6b 
dargestellten Verlauf des Porenwasserdrucks entlang der Tunnel
achse verdeutlicht. 

Da die Str6mungskrafte senkrecht zu den Potential l inien gerichtet 
sind, dari man aus Fig. 6a schliessen, dass die aut den Keil wirken
de resultierende Str6mungskraft leicht nach unten geneigt ist, 
wahrend jene, welche im darüber liegenden Prisma entsteht, prak
tisch lotrecht gerichtet ist. Wir kon nen n un die destabilisierende Wir
kung der Sickerstr6mung aut den Keil kiar erkennen. Sie übt eine 
annahernd horizontale Belastung aut den Keil aus u nd erh6ht gleich
zeitig die vom Prisma übertragene lotrechte Belastung aut ihn. Zur 
Vertiefung des Verstandnisses der Bedingungen der Standsicherheit 
der Ortsbrust beim Erddruckschild betrachten wir im folgenden die 
Ergebnisse parametrischer Studien, welche mittels des soe ben erlau
terten einfachen Berechnungsmodells durchgeführt wurden. 

Fig. 6: Die Sickerstromung in der Umgebung der Ortsbrust: 
(a) Linien konstanter piezometrischer Hohe; 
(b) Verlauf des Porenwasserdruckes entlang der Tunnelachse 
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4 .  D I E  E R G E B N I S S E  PA R A M E T R I S C H E R  S T U D I E N  

Wegen ihrer herausragenden Bedeutung sei der Eintluss der Sieker
stri:imung zur Arbeitskammer an Hand zweier Grenztalle der hydrau
lisehen Randbedingungen numeriseh untersueht (Fig. 7). lm ersten 
Fali entsprieht di e piezometrisehe Hi:ihe h in der Arbeitskammer d em 
Grundwasserspiegel und im zweiten jener der Hi:ihenlage eines be
traehteten Punktes aut d er Ortsbrust; d .h .  der Porenwasserdruek p ist 
in der Kammer atmosphariseh (p = O) . Wahrend im Fall 1 intolge des 
hydraulisehen Gleiehgewiehtes zwisehen Arbeitskammer und Bau
grund keine Siekerstri:imung stattfindet und somit keine Stri:i
mungskrafte auttreten, erhalten wir i m Fali 2 tür die letzteren Hi:iehst
werte. Für die in der Tabel le 1 zusammengestellten Parameterwerte 
und variablen Werte der Kohasion O < e < 70 kPa erhalt man den tür 
das Grenzgleichgewieht ertorderliehen Stützdruek s' gemass Fig. 7. 

Tab. 1 :  Angenommene Zahlenwerte 

Tunneldurehmesser 
Überlagerung 

10 m 
20 m 
20 kN/m3 
12 kN/m3 

Raumgewieht troeken yd 
Raumgewieht unter Auftrieb y' 
Kohasion e variabel (O - 70 kPa) 
Reibungswinkel <1> 
Seitendruekkoettizient À 

30° 
Kei l* :  0.40 
Prisma*: 0.80 

*) Anagnostou und Kovári 1992 

Für einen rolligen Boden (e = O) gelten die Schnittpunkte der Linien 1 
und 2 mit der Ordinate. Wie man sieht, betragt die tür das Grenz
gleiehgewicht ertorderliehe Stützung bei der Abwesenheit einer 
Siekerstri:imung (Fali 1 )  rund 30 kPa, mit Siekerstri:imung (Fali 2) je
doeh rund 150 kPa. Die Stri:imungskrafte erfordern hier einen um 
120 kPa gri:isseren effektiven Stützdruek. Rund 75% des i m Fali 2 er
torderliehen Stützdruekes ist allein dureh die horizontale Komponen
te der resultierenden Stri:imungskratt bedingt. Stellt man die Frage 

Fig. 7: Der effektive Stützdruck s' in Funktion der KoMision e (</1=30'): 
1: Ohne Striimungsdruck; 2: Max. Striimungsdruck 
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naeh den Min imalwerten d er Kohasion bei m Wegtal len jeglicher Orts
bruststützung (s' = O), so sind die entsprechenden Betrage in Fig. 7 
aut der Abszisse zu tinden. lm Fali 1 muss demnaeh e =  12 kPa und 
im Fali 2 e = 70 kPa betragen. Daraus tolgt tür d ieses Beispiel der 
wichtige Sehluss, dass tür eine offene Betriebsweise (nicht getüllte 
Arbeitskammer, d .  h .  s'= p = O) der Baugrund e ine Mindestkohasion 
von rund 70 kPa aufweisen müsste. 

Das Abgleiten eines Keiles in den Abbauraum ist nieht der einzige in 
der Praxis beobaehtete Versagensmeehanismus der Ortsbrust. Es 
ki:innen aueh sehalenfi:irmige Gebilde einbrechen, so dass die Orts
brust dem Abbau vorauszueilen seheint. Diese E rseheinung hat ihre 
Ursache in der geringen oder ganzlieh versehwindenden Zugfestig
keit des Bodens und der unmittelbaren Wirkung der Stri:imungskraf
te in ihm. Man kann leieht zeigen, dass diese Art des Versagens nur 
dan n kritiseher wird a l  s j ene des abgleitenden Keiles, wenn d er Boden 
ei ne ausreichend hohe Kohasion aufweist. In F ig .  7 zeigt der Punkt Z 
den Kohasionswert an (hier ea. 50 kPa) , ab welehem das Absehalen 
infolge Zugversagen statt das Abgleiten Ursaehe der lnstabil itat wer
den kann.  Bei gri:isseren Kohasionswerten stellt die Annahme einer 
versehwindenden Zugfestigkeit des Bodens eine grobe Vereinfa
chung dar. Unsere weiteren Untersuehungen gelten nur dem 
Keilmeehanismus naeh Fig. 4. 

Fig. 8: Effektiver (a) und tata/er (b) Stützdruck bei variabler piezometrischer 
Hiihe h, im rolligen Baugrund (</1=30'): 
1 :  Ohne Striimungsdruck; 2: Max. Striimungsdruck 
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Fig. 9: Der effektive Stützdruek s' in Funktion der ungestdrten piezometri
sehen Hdhe h, und der Kohasion e (1/!=30°). 
Grenzfa/1 2 mit max. Strdmungsdruek. 

U m den U ntersehied der Extremfalle naeh Fig. 7, d .  h .  den g rossen 
Einfluss der Siekerstrómung von einer anderen Seite zu beleuehten, 
betraehten wir Fig. 8. lm Gegensatz zum vorangehenden Beispiel 
(Fig. 7) wird hier die piezometrisehe Hóhe ho variiert. Die Diagramme 
zeigen d en für das Grenzgleiehgewieht erforderliehen effektiven Stütz
druek s' (Fig. 8a) und den totalen Stützdruek s (Fig. 8b). Der letztere 
ist um den in der Arbeitskammer auf dem Niveau der Tunnelaehse 
herrsehenden Porenwasserdruek griisser als s'. Man sieht, dass im 
Fali 2 wegen des Versehwindens des Porenwasserdrueks d ie  effek
tive und die totale Spannung zusammenfal len. Die grosse Differenz 
de r Spannungen i m Fall 1 ist dureh di e piezometrisehe Hóhe ho in  de r 
Arbeitskammer bedingt. Von grossem praktisehen Wert ist die Ein
sieht, dass der totale Stützdruek s im Fali 1 zwar hoeh, der effektive 
Stützdruek s' jedoeh gering ist und von der Lage des Grund
wasserspiegels ho unberührt bleibt. Es ist nun kiar, dass beim Erd
drueksehild stets beide Griissen s und h in  der Arbeitskammer ge
messen werden sollten. Ob dies aueh praktiseh für alle Konditionen 
des Fordergutes durehführbar ist, bleibt ei ne offene Frage. 

Fig. 8 zeigt ferner, dass der im Fali 2 für die Stabilitat erforderliehe 
Stützdruek nur etwa halb so gross ist wie der ungestórte Grundwas
serdruek auf dem Niveau der Tunnelaehse. Dies ist eine Folge der 
drainagebedingten Abnahme de r piezometrisehen Hóhe (Fig. 6b). Di e 
im Sehrifttum allgemein vertretene Auffassung, wonaeh der Stütz
druek der " Summe vom Grundwasserdruek und Erddruek, entspre
ehen soll (vgl. z. B .  Krause 1987), g i lt nur für den G renzfall 1 ,  d. h .  nu r 
für den ldealfal l ,  in welehem de r volle hydrostatisehe Druek in der Ar
beitskammer aufreehterhalten wird. 

Weitere Ergebnisse für den Grenzfall 2 und versehiedene Werte der 
Kohasion e sind in Fig. 9 dargestellt. Weist der Baugrund ei ne Koha
sion von beispielweise 20 kPa auf und liegt d er Wasserspiegel nu r ei
nige Mete r über der Tunnelfirste, so genügt z ur  Stabilisierung d er Orts
brust trotz Siekerstriimung ein sehr niedriger effektiver Stützdruek s' .  
Die Herabsetzung der piezometrisehen Hiihe im Baugrund (Pump-
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Fig. 10: Effektiver Stützdruek s '  in Funktion der Druekdifferenz (h,-h) und der 
Kohasion e (1/!=30°). 

betrieb) stellt folglieh eine sehr wirksame Massnahme dar und kann 
dort angewendet werden, wo Setzungen toleriert werden kiinnen 
(Biggart et al . 1 993). 
Als naehstes wollen wir die Auswirkung des Porenwasserdrueks in 
der Arbeitskammer, d .  h .  den Einfluss der dort herrsehenden piezo
metrisehen Hóhe h untersuehen. Man kann zeigen, dass für den er
forderliehen effektiven Stützdruek s' n ieht die absoluten Werte von h 
und ho massgebend sind, sondern nur die Differenz (ho-h). Aus der 
Neigung der Geraden in  Fig. 10 geht hervor, dass einer Verringerung 
der piezometrisehen Hiihendifferenz (ho-h) von 10 m eine Abnahme 
des erforderliehen effektiven Stützdruekes s' von rund 40 kPa ent
sprieht. Aus de m Abstand d er Geraden kan n man ferner ablesen, dass 
dureh e ine Baugrundverbesserung, welehe die Kohasion von O auf 20 
kPa erhiihen kónnte, der erforderliehe effektive Stützdruek um den 
gleiehen Betrag, d .h .  um ós'= 40 kPa, abnehmen würde. Zusam
menfassend stellen wir fest, dass eine Abnahme der hydraulisehen 
Hiihendifferenz i m Betrage von 10 m statiseh aquivalent ist mit einem 
effektiven Stützdruek von 40 kPa bzw. mit ei ne r Kohasion von 20 kPa. 
Angesiehts der grossen Bedeutung der piezometrisehen Hiihe h 
leuehtetdas Prinzip des sogenannten «Wasserdrueksehildes" auf d en 
ersten Bliek e in .  Bei diesem Masehinentyp wird angestrebt, die 
piezometrisehe Hóhe dureh di e Zuführung von Druekwasser in  di e Ar
beitskammer aufreehtzuerhalten (Abe et al. 1978, Fujita 1981 , Staek 
1 982) . 
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5 .  B E T R I E B L I C H E  A U S WI R K U N G E N E I N E S H O H E N  
E F F E K T I V E N  S T Ü TZ D R U C K S  S '  

Der effektive Stützdruek s '  kann bei einem Erddrueksehild zwar nieht 
di rekt eingestellt, jedoeh indirekt dureh die Materialbilanz in der 
Arbeitskammer beeinflusst werden. Massgebend für diese sind die 
Vortriebsgesehwindigkeit und die Drehzahl der Fordersehneeke. Bei 
einigen Masehinen kann aueh die Óffnungsweite beim Eingang der 
Fordersehneeke variiert werden. Diese Parameter zusammen be
stimmen die je Zeiteinheit in die Arbeitskammer zufliessenden bzw. 
abgeführten Materialmengen. lst di e auf di e Zeiteinheit bezogene zu
fliessende Menge grosser als die abgeführte Menge, so nimmt die 
mittlere Porenzahl des Bodens in der Arbeitskammer ab und die 
effektive Spannung s' waehst. Umgekehrt: Wird zu viel Material ent
nommen (hohe Drehzahl der Fordersehneeke bei niedriger Vortriebs
gesehwindigkeit), dann nimmt die Porenzahl zu und die effektive 
Spannung ab. Ànderungen in den je Zeiteinheit zu- oder abfliessen
den Mengen bewirken zeitliehe Ànderungen der Porenzahl und somit 
Ànderungen d er effektiven Spannung. Bei einer gegebenen Ànderung 
der Porenzahl ,  sind die Ànderungen der effektiven Spannung umso 
grosser je steifer das Fordergut ist. Unregelmassigkeiten im 
Masehinenbetrieb, d .  h .  in der Vortriebs- oder Abforderungs
gesehwindigkeit, konnen somit bei einem Fordergut mit hohem Stei
femodul zu grossen Sehwankungen des effektiven Stützdrueks 
führen.  Ei n zeitlieh konstanter effektiver Stützdruek ist bei einem sol
ehen Fordergut teehniseh sehwierig zu realisieren. 

Fig. 11: Probleme bei hohem effektiven Stützdruck s '  und hohem Reibungs
winkel des Fórderguts: (a) Stützdruckverteilung unkontrollierbar; (b} Hoher 
Verschleiss, hohes Drehmoment; (e) Gewolbebildung am Eingang der For
derschnecke. 

s' 
(a) 

(b) 

(e) 
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Das Fordergut weist bei einer effektiven Spannung s' eine Seher
festigkeit entspreehend seinem Winkel der inneren Reibung aut. lst 
letzterer hoeh, so ergeben sieh folgende Probleme : 
a) Da sieh ein Fordergut mit innerer Reibung nieht wie eine Flüssig
keit verhalt, ist das Spannungsfeld in der Arbeitskammer, und somit 
aueh die Vertei lung des effektiven Stützdrueks s' entlang der Orts
brust kaum kontrol l ierbar. Dies ist in statiseher H insieht unbefriedi
gend (Fig. 11 a) . Das Problem ei n er ungleiehmassigen Stützdruek
verteilung bei einem nieht-flüssigen Stützmedium verseharft sieh im 
Falle eines Vortriebs am Übergang Fels-Loekergestein (gemisehte 
Ortsbrust) wegen der stark untersehiedliehen Steifigkeiten des an
stehenden Felsens und des Loekergesteins (Eisenstein 1 993). 
b) Das Sehneidrad sehalt bei einer gefüllten Arbeitskammer nieht nu r 
den Baugrund an der Ortsbrust ab, sondern muss aueh das verdieh
tete ortsbruststützende Fordergut bei jeder U mdrehung abseheren 
(Fig. 11 e). Je grosserder Reibungswinkel des Fordergutes undje gros
ser die effektiven Spannungen in der Arbeitskammer, desto grosser 
werden die zu überwindenden Seherwiderstande. Abgesehen von 
d em damit verbundenen erhohten Versehleiss d er Werkzeuge, ergibt 
sieh bei einem hohen effektiven Stützdruek s' und hohem Winkel der 
inneren Reibung ei n grosses Drehmoment (vgl. Babendererde 1 989) . 
e) Bei hohem Stützdruek und geringem Tonanteil wird beobaehtet, 
dass das Fordergut über dem Eingang der Fordersehneeke ein Ge
wolbe bildet (Fig. 11 b), wodureh die weitere Abforderung veru nmog
lieht wird (F u j ita 1 981 ). Falls diese Erseheinung nieht sofort erkannt 
wird und der Vortrieb ohne oder mit behinderter Materialentnahme 
weitergeführt wird, geht die Verd iehtung des Forderguts noeh weiter. 
Man sieht leieht ein, dass ein siltiges, sandiges Fordergut insbeson
dere bei einer Gewolbebildung über d em Eingang d er Fordersehneeke 
das Sehneidrad infolge ungenügenden Dreh moments zum Stil lstand 
bringen kann. 

6. D I E  E R H A LT U N G  H O H E N  P O R E N WA S S E R D R U C KS 
IN D E R  A R B E I T S KA M M E R  

Aus den oben gesehilderten Gründen sollte der effektive Stützdruek 
s' eine gewisse obere Grenze nieht übersehreiten. Dies ist insbeson
dere bei einem Fordergut mit hohem Winkel der inneren Reibung -
z.B. beim Ausbrueh von sandigem Boden - wiehtig. Ein niedriger 
effektiver Stützdruek allein genügt aber zur Stabil isierung der Orts
brust nieht, es sei denn der Baugrund weist ei ne ausreiehende Koha
sion auf und der Wasserspiegel liegt nieht hoeh über dem Tunnel
seheitel (F ig .  9). Wie wir in Absehnitt 4 dargelegt haben, muss in der 
Regel - je naeh Grosse der Baugrundkohasion e und je naeh Hohe 
des Wasserspiegels ho - e ine mehr oder minder ho h e piezometrisehe 
Hohe h in  der Arbeitskammer aufreehterhalten werden. 
Von welehen Faktoren hangt die piezometrisehe Hohe h in  der Ar
beitskammer ab? Betraehten wir das System Baugrund - Masehine 
(Fig. 12 ) .  Der Baugrund weise die Durehlassigkeit ko und das Forder
gut die Durehlassigkeit k aut. Die piezometrisehe Hohe betrage in 
grosser Entfernung von d er Ortsbrust entspreehend d em ungestorten 
Grundwasserspiegel ho, und am Ausgang der Fordersehneeke sei sie 
hA. Zwisehen dem ungestorten Grundwasserspiegel und dem Aus
gang der Fordersehneeke besteht somit die piezometrisehe Hohen
differenz (ho-hA). welehe teils im Baugrund und teils im Masehinen
bereieh abgebaut wird. 
lst das Fordergut gegenüber dem gewaehsenen Boden stark dureh
lassig (k»ko), so wird die Potentialdifferenz zum grossten Tei l  inner
halb des Baugrunds abgebaut. Das hydraulisehe Potential in der Ar
beitskammer und in der Fordersehneeke ist im Extremfall konstant 
und entsprieht dem hydraulisehen Potential hA am Ausgang der For
dersehneeke. Je undurehlassiger das Fordergut ist (k«ko). desto 
grosser ist der Anteil der Potentialdifferenz, weleher im Masehinen
bereieh abgebaut wird und desto mehr erhoht si eh di e piezometrisehe 
Hohe in der Arbeitskammer. l m Grenzfall entsprieht das hydraul isehe 
Potential an der Ortsbrust der ungestorten piezometrisehen Hohe ho 
und n immt entlang der Fordersehneeke auf hA ab. 



(a) k »  k0 
x 

(b) k «  k0 

Fig. 12: Abbau der Potentialdifferenz im Baugrund und Maschinenbereich: 
(a) Hohe Durchlassigkeit des Fórderguts im Vergleich zu jener des Bau
grunds; (b) geringe Durchlassigkeit des Fórderguts im Vergleich zu jener des 
Baugrunds 

Aus diesen Überlegungen gehen zwei grundsatzliche Móglichkeiten 
tür die Autrechterhaltung eines hohen Wasserdrucks in der Arbeit
kammer hervor: 

Gewahrleistung ei n er grossen piezometrischen Hóhe a m Ausgang 
der Fórderschnecke. 

2 Verringerung der Durchlassigkeit des Fórderguts. 

Ersteres kann bei einem vorwiegend tonigen Fórdergut durch Prop
tenbildung am Ende der Fórderschnecke erreicht werden. Zu diesem 
Zweck wird eine spezielle Verschlussvorrichtung angeordnet. In 
einem vorwiegend sandigen oder g ar kiesigen Boden kom m! jedoch 
keine Proptenbildung zustande. Zur Autrechterhaltung eines 
Staudrucks in der Fórderschnecke kom m! di e Anordnung einer Dick
stoffpumpe am Ausgang der Fórderschnecke in Frage, was die Vor
triebsleistung vermindern kann. Durch Zugabe von hochdosierten 
Bentonitsuspensionen oder Polymeren zum Fórdergut (Konditio
nierung) kann seine Durchlassigkeit und Scherfestigkeit (innere Rei
bung) herabgesetzt werden (Babendererde 1989; Nish itake 1990). Es 
kónnen sich dann ahnliche Probleme mii der Entsorgung ergeben, 

Fig. 13: Durchlassigkeit des Fórderguts geringer als jene des Baugrundes in
folge Durchmischung des Materia/s 

SAND 

TON 

BAUGRUND ARBEITSKAM MER 

wie beim Hydroschildeinsatz. I n  letzter Zeit s ind u mweltvertragliche 
Kunststotfe zum Zwecke der Konditionierung entwickelt worden .  

Von Bedeutung ist terner e ine  gute Durch mischung des Ausbruchs
materials in der Arbeitskammer, was am Beispiel eines inhomogenen 
Baugrundes verdeutlicht werden kann :  l nfolge der in Fig. 1 3a ange
deuteten Sandschichten ist di e «g lobale» ,  mittlere Du rchlassigkeit des 
Baugrunds hoch. Das Fórdergut kann dennoch eine viel niedrigere 
Durchlassigkeit autweisen,  wenn i m Laufe des Ausbruchs die aus der 
Sandschicht stammende Korntraktion in derTonmatrix dispergiertwird 
(Fig. 13b). Tritt eine derart günstige Durchmischung nicht ein und ist 
die piezometrische Hóhe in der Arbeitskammer zu gering, so führen 
solche durchlassige Schichten unvermeidlich z ur  l nstabilitat d er Orts
brust (Auslauten der Sandschicht und Nachbrechen der bindigen 
Schichten).  

7. S C H L U S S B E M E R K U N G E N  

Beim Begriff «Stützdruck, bzw. « Erddruckstützung» muss zwischen 
der effektiven Spannung s' senkrecht zur Ortsbrust, und dem Poren
wasserdruck p in der Arbeitskammer unterschieden werden. Di e Sta
bil itat der Ortsbrust wird durch die gemeinsame Wirkung von s' und 
p gewahrleistet. Je grósser die piezometrische Hóhe ist, desto klei
ner ist der ertorderliche effektive Stützdruck s' und umgekehrt. Da 
weder der effektive Stützdruck noch die piezometrische Hóhe in der 
Arbeitskammer di rekt einstellbar ist, kommt den Eigenschatten des 
Stützmediums, d. h .  des Ausbruchmaterials e ine eminente Bedeutung 
zu. Deswegen kann man ohne die Verknüptung geotechnischer und 
verfahrenstechnischer Aspekte weder die Stabilitat der Ortsbrust im 
konkreten Fali beurtei len, noch eine tür spezitische Baugrund
gegebenheiten optimale Maschine entwerfen .  

E s  wurde gezeigt, dass d i e  Ortsbruststabi l isierung aus verschiede
nen bodenmechanischen und vertahrenstechnischen Gründen in der 
Regel mii einem móglichst kleinen effektiven Stützdruck s' ertolgen 
sollte. Dies verlangt, dass die Differenz zwischen dem ungestórten 
Porenwasserdruck im Baugrund und dem Porenwasserdruck im Ar
beitsraum mógl ichst gering gehalten wird. Dies kann entweder durch 
Behandlung des Fórderguts in der Arbeitskammer zur Herabsetzung 
seiner Durchlassigkeit (Konditionierung ,  gute Durchmischung), oder 
du re h Zusatzmassnahmen (wie Anordnung einer Pumpe am Ausgang 
der Fórderschnecke) erreicht werden .  

Bei Erddruckschilden wird das Stützmedium i m  wesentlichen durch 
den Baugrund geliefert. Da die Stützung der Ortsbrust auch von den 
Eigenschaften des Stützmediums abhangig ist, treten die baugrund
bedingten U nsicherheiten auch im Maschinenbereich aut. Durch ge
eignete Vorkehrungen maschinentechnischer Ar! und Konditionierung 
des Fórderguts kann der Erddruckschi ld tür ein grósseres Spektrum 
geologischer Formationen eingesetzt werden als man dies bis anhin 
konnte. 
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Lãrmschutzdamm Arisdorf - Stabilitãtsbetrachtungen an einem Erddamm 

von J. Nyfeler 

1 .  E I N L E I T U N G  

Entlang der N 2  zwischen Augst und Sissach i m  Kanton Basei-Land
schaft wurden verschiedene Schallschutzmassnahmen zur lmmissi
onsentlastung der angrenzenden Dórfer ausgeführt. 

l m Bereich von Arisdorf wurde i m Zuge dieser Massnahmen ei n vier 
Mete r hoher Erddamm geschüttet. De r vorliegende Bericht behandelt 
die D imensionierung dieses Dammes. 

Dabei steht der Stabilitatsnachweis des Dammkórpers und die Aus
arbeitung eines Fundationskonzeptes im Vordergrund. 

Entsprechend dem Planungsablaut werden die folgenden Themen 
besprochen : 

- Beschreibung des Projektes 
- Problemanalyse 
- Baugrundmodell 
- Fundationskonzept 
- Nutzungs- und Sicherheitsplan 
- Durchgetührte Stabilitatsanalyse 
- Abschliessende Bemerkungen 

2 .  B E S C H R E I B U N G D E S  P R O J E KT E S  

Die N 2  führt ab der Verzweigung Augst durch das Arisdórfertal zum 
gleichnamigen Tunnel .  l m Bereich von Arisdorf tolgt di e Lin ienführung 
der westlichen Talflanke, wobei das Autobahntrassee aut ei n em künst
lich geschütteten Erddamm verlautt. 

K ü n stl iche Auffüllu n g  

Das Dammschüttmaterial stammt vom Autobahnbau un  d besteht vor
wiegend aus stabil isierten Tanen u nd Mergeln des Keupers. 

Die steile Bóschung des eigentlichen Dammkórpers auf der Ostseite 
wurde zusatzlich mit Erdmaterial angefüllt.Damit konnte die 86-
schungsneigung aut 11 o - 14° abgeflacht und de r Landwirtschaft zur 
Verfügung gestellt werden .  

Aus verschiedenen Grü nden drangte sich a ls  Schallschutzmassnah
me entlang dieses Autobahnabschnittes ei n Erddamm auf. Di e Damm
lange betragt rund 400 Meter. Die Dammhóhe misst ab der Auto
bahnfahrbahn 4.2 Mete r. Aut der Autobahnseite weist d er Damm e ine 
begrünbare Steilbóschung von 60° (System S TE BO) auf. Di e d er Au
tobahn abgewandte Seite wird mit einer Bóschungsneigung von 4 :  5 
(ca. 38°) ausgetührt . .  

Daraus resultiert e i n  Dammquerschnitt v o n  ca. 35 m2. Dieser Ouer
schn itt bewirkt, dass der Untergrund pro Lautmeter Damm mit ca. 
770 kN neu belastet wird. 

3 . P R O B L E M A N A LY S E  

I n  diesem Bearbeitungsschritt werden die vorhandenen Randbedin
gungen abgesteckt und offene Fragen definiert. Wird die Problem
analyse gründlich durchgetührt, so ist gewahrleistet, dass anschlies
send zielgerichtet weitergearbeitet werden kan n .  

Figur 1 :  Geologischer Schnitt 1 :  100 
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Liegt die Liste der Randbedingungen und der offenen Fragen vor, ist 
es sinnvoll mit dem Auftraggeber die Punkte kurz zu bespreehen. Oft 
kbnnen bereits z u diesem Zeitpunkt einzelne Fragen beantwortet wer
den. 

Für den Erddamm waren die folgenden Randbedingungen gegeben: 

- Dammgeometrie 
- Lage des Dammes 
- Normalprofile 

Offen waren die folgenden Punkte: 
- Wie baut sieh der heute vorhandene Damm auf und wie ist 

der Untergrund besehaffen? 
- Wie sind die heutigen Stabilitatsverhaltnisse und wie wirkt 

sieh die Zusatzbelastung auf den bestenden Damm aus? 
- Wie muss der Damm fundiert werden? 

- Wie ist d er Damm zu bauen und welehe begleitenden Mass-
nahmen sind notwendig ? 

Es stellte sieh bald heraus, dass die vom Autobahnbau stammenden 
geologiseh-geoteehnisehen Unterlagen nieht ausreiehten, um alle 
Fragen beantworten zu kbnnen. Gezielte Feld- und Laboruntersu
ehungen wurden desghalb bei m Bauherrn beantragt und von diesem 
bewill igt. 

4. B A U G R U N D M O D E L L  

Die Erarbeitung des Baugrundmodells ist einer der zentralen Bear
beitungssehritte jeder geoteehnisehen Problemlbsung. 

Einerseits sollte ein Bereehnungsmodell mbgliehst einfaeh sein, an
derseits muss versuehl werden, di e Nalur i m Modell in den wesentli
ehen Punkten naehzubilden. Es liegt nu n am l ngenieur hier ei nen ver
nünftigen Konsens zu finden, sodass beiden Forderungen gebührend 
Reehnung gelragen wird. 

Es ist auf jeden Fali sehr wiehtig, dass das Baugrundmodell auf se
ribs ermittellen Dalen aufgebaul werden kann. Leider besleht gera
de in der heutigen Zeil die Tendenz, aus Kostengründen die Bau
grundabklarungen wenn überhaupl in einem slark reduzierlen Rah
men durehzuführen. Bauherren und Planer müssen in einem solehen 
Fali unbedingt auf mbgliehe Folgen aufmerksam gemaehl werden. 

lm vorliegenden Beispiel wurden enllang der Dammaxe drei Son
dierbohrungen abgeteuft. Die Bohrergebnisse wurden mii Ramm
sondierungen in den jeweiligen Querprofilen erganzt. Zusammen mii 
d en allen geologisehen Unlerlagen war es mbglieh, di e Geometrie d er 
einzelnen Bodensehiehten zu erfassen und in den jeweil igen Quer
profilen darzuslellen. 

Es darf hier an dieser Slelle erwahnt werden, dass Rammsondierun
gen in Kombination mii einer Sondierbohrung aussagekraftige und 
koslengünstige Bodenaufsehlüsse erlauben. 

In  Figur 1 isl die Geomelrie der aufgesehlossenen Bodensehiehlen 
von Querprofil 3 dargestellt. 
In  der Tiefe slehl der Felsuntergrund aus Keupermergel an . Darüber 
liegl eine bis zu seehs Meler maehlige Gehangelehmdeeke. Diese 
beiden Sehiehten bilden den gewaehsenen Unlergrund. Er wird vom 
Dammkbrper der N2 überlagerl, wobei der eigenlliehe Aulobahn
damm mittels Kalk stabi l isiert worden ist. 
Die Rammsondierungen zeigen, dass die seitlieh an den Damm an
gesehüttele künslliehe Auffül lung loeker gelagerl ist. l m Gehangelehm 
nimml die Lagerungsdiehle mii der Tiefe zu,  wobei lokal Sehwaehe
zonen auflrelen kbnnen. Der Keupermergel ist dieht gelagerl und fest. 

Zur Beslimmung der Bodenkennwerle wurden den Kernbohrungen 
Bodenproben entnommen und im Labor untersueht. Auf Grund aller 
Untersuehungen wurden die Bodenkennwerle der einzelnen Sehieh
len wie folgl festgelegt: 

Gehangelehm 
Charakleristisehe Werle 

Feuehlraumgewiehl 
Reibungswinkel der Reslseherfesligkeil 
Kohasion 

Künstliche Auffüllung Damm N2 
Feuehlraumgewiehl 
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Reibungswinkel der Reslseherfesligkeil 
Kohasion 

Y = 20.0 kN/m3 
<j>' R = 26° 
e' = O kN/m2 

Y = 20.0 kN/m3 
<j>' R = 28 - 30° 
e' = O kN/m2 

Charaklerislisehe Werle 
Feuehlraumgewieht 
Reibungswinkel der Reslseherfesligkeil 
Kohasion 

Dammschüttmaterial (Gelbkies) 
Charaklerislisehe Werle 

Feuehraumgewiehl 
Reibungswinkel 
Kohasion 

Y = 
<jl'R = 
e' = 

Y = 
<j>' =  
e' = 

5 .  N UT Z U N G S - U N D  S I C H E R H E I T S P L A N  

20.0 kN/m3 
26° 
O kN/m2 

22.0 kN/m3 
35° 
O - 4 kN/m2 

Mit der Einführung der neuen SIA Norm 160 « Einwirkungen auf Trag
werke» wurden die beiden Begriffe Nulzungs- u nd Sieherheitsplan 
eingeführt. 
Es isl wiehtig, dass aueh im Grundbau diese Planungsmittel einge
selzl werden. Sie verlangen vom projeklierenden lngenieur, dass er 
sieh frühzeitig inlensiv mit den Nulzungszuslanden und mii den mog
liehen Gefahrdungsbildern auseinanderselzen muss. 
Werden de r Nutzungs- und Sieherheilsplan konsequenl angewendel, 
so isl die Gefahr, dass krilisehe Bau- oder Nulzungszuslande ver
gessen werden, gering. 

Naehfolgend werden der Nulzungs- und Sieherheilsplan für de n Erd
damm kurz umrissen. 

5.1 Nutzungsplan 

Anforderung an die Gebrauchstauglichkeit 

Der Larmsehulzdamm hat die Aufgabe, die Larmemissionen der N2 
in Riehlung Arisdorf zu reduzieren. 

Er muss in sieh slabil sein und darf im Verlaufe der Jahre niehl zu 
grosse Naehselzungen aufweisen (kleiner 20 em). 

Nutzungszustande 

Bauzusland Einwirkung aus Eigenlasl Damm 
Raupenbagger auf leilweise gesehüttelem Damm 

Endzusland Einwirkung aus Eigenlasl Damm 

Massnahmen zur Gewahrleistung der Gebrauchstauglichkeit 

Genaue Definition des Sehüttmalerials 

Festlegung des Verdiehlungsmasses naeh Proelor-Versueh 
Uebersehüttung des Erddammes um 0.2 Meler wegen den Unsi
eherheilen auf der Verformungsseite 

5.2 Sicherheitsplan 

Gefahrdungsbilder 

Bauzustand 

Endzusland 

Lastfaktoren 

Gefahrdungsbild 1 
Teilweise gesehütteler Damm mii zusatzlieher Bela
slung dureh Raupenbagger 

Leileinwirkung : 
Eigenlast leilweise gesehütteler Erddamm 
Begleileinwirkung:  
Zusalzbelaslung aus Raupenbagger 

Der Stabil itatsnaehweis wird am ferlig erstelllen, um 
0.5 Meler übersehüttelen Erddamm geführl 

Gefahrdungsbild 2 
Fertiger Erddamm 

Leileinwirkung :  
Eigenlasl Erddamm 

Lastfaktor für Erdmalerial: y = 1 .0 (Leiteinwirkung) 

Begründung:  
Die Laslen aus der Sehüttung s ind bekannl 

Lastfaktor für Raupenbagger: y = 1 . 0  (Begleileinwirkung) 



G/obaler Sicherheitswert: 

F =  1L T 

Gelandebruch Dauerzustand 
Bauzustand 
Gelandebruch bis in die 

F= 1 .2 
F= 1 .1 

N2 hineinreichend F=1 .3  

Massnahmen zur Gewahrleistung der Tragsicherheit 

- Bemessung des Erddammes nach den einschlagigen Berech
nungsmethoden. 

- Treppenartiges Anschneiden des bestehenden Gelandes zur Errei
chung ei ne r genügenden Verzahnung des neuen Dammes mit d em 
vorhandenen Terrain. 

- Schütten einer 0.5 m machtigen Schroppenlage als Drainage- und 
Fundationsschicht. 

- Aut Grund einer groben Stabi l itatsanalyse wurde festgestellt, dass 
e ine genügende Dammstabilitat nu r mit einer Verbesserung des Un
tergrundes erreicht werden kann. 

- Genaue Kontrolle des vorgeschriebenen Bauablaufs sowie des ein
gebrachten Schüttmaterials. 

6. F U N D AT I O N S K O N Z E P T 

Wie oben erwahnt, musste wegen den ungünstigen Baugrundver
haltnissen e ine Verbesserung des Untergrundes vor d er eigentlichen 
Dammschüttung vorgenommen werden. De r lngenieur entschied sich 
für ei ne Lósung mit Betonsporen .  
Das Fundationskonzept sieht wie folgt aus : 

De r bestehende Autobahndamm wird treppenartig angeschnitten. 
Di e entstehenden Bermen werden mit einem Geotextil abgedeckt 
und mit einer 0.5 Meter machtigen Schroppenlage (Kalkstein
brocken) eingedeckt. Die Kalksteinschroppen bilden zusammen 
mit den Betonsporen einerseits eine gute Fundationsgrundlage 
für den Erddamm und wirken anderseits drainierend. 

- 8. 60 

erdstctisch ncchgewiesener Dcmm -

Die unterste Berme dient als Arbeitsflache, ab welcher die Be
tonsporen erstellt werden kónnen. 

Di e Dimension des Greifers definiert d i  e Min imalmasse von Lange 
und Breite des einzelnen Sporens. 

7. D U R C H G E F Ü H RT E  STA B I L I TÂT S A N A LY S E  

Die Stabil itatsanalyse wurde a m  Baugrundmodell des jeweiligen 
Querprofils vorgenommen. 

Untersucht wurden die be ide n Gefahrdungsbilder 1 ( Bauzustand) und 
2 (Endzustand). Nachfolgend wird das Gefahrdungsbi ld 2 eingehend 
besprochen. Es wurden drei Typen von Gleitflachen nach der Theo
rie von Janbu untersucht. 

Typ 1 :  Gleitflachen , die im neuen Damm verlaufen 

Typ 2: Gleitflachen, welche unterhalb der Betonsporen verlaufen 

Typ 3: Gleitflachen , welche durch die Betonsporen verlaufen 

Die Gleitflachen Typ 2 und 3 dienten zugleich der Bestimmung der 
Einbindetiefe der Betonsporen .  

D ie  Berechnungsergebnisse werden a m massgebenden Querprofil 3 
( Figur 2) erlautert. 

Die Stabi l itatssicherheit der Steilbi:ischung aut Seite N2 musste der 
Unternehmer nachweisen. Dieser Themenkreis wird hier bewusst 
ausgeklammert. 

Gleitflachen Typ 1 

U nter Berücksichtigung einer geringen Kohasion, welche als Folge 
des guten Schüttmaterials und der Verdichtung aut Proctor Standard 
eingesetzt werden dari, erreichen sowohl die obertlachennah verlau
fenden wie auch die tieten Gleittlachen eine genügende Gleitsicher
heit. Al le Resultate sind in Figu r 3 zusammengefasst. 

Figur 2: Massgebender Dammquerschnitt 

2.40 

quer schn i t t ,  h =  4. 5 0 m  � / - -, / _ , , 
cusgeführter Dcm mquerschn i l t ,  h =  4.20m /// \ \ / /  \ � notwendiger Dcmmquerschnitt , h = 4.00 m / // � � / � 

---- 11 

//" � /./ � /-�/ � /-/ /.� /-:;-�/ �"" h-/ h/ 4"' 
� 

#' /.11 

3. 00 50 3.00 50 3.00 50 var. 
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Figur 3: 
Gleitflachen Typ 1 
G/eitflachen verlaufen 
im neuen Damm 

Figur 4: 
Gleitflachen Typ 2 
Bestimmung der Sporentiefen 

Figur 5: 
Gleitflachen Typ 3 
Gleitflachen durch Betonsporen 

G l eitfldchen Typ l :  
� = 3 5 °  
e = 0-4 k N / m2 
J 22 kN /m3 
F = 1 .25 - 1 .65 

F =  1 .2 - 1 .32 

Bed ingung : S so gros s ,  

dass F > 1 .2  

Di e angegebenen F -Werte ver

stehen sich ohne den Widerstand 

der Sporen 



Figur 6: 
Mobilisierbarer passiver Erddruck 

Gleitflachen Typ 2 

Zur Bestimmung der Sporentiefe wurde eine Schar von Gleitflachen 
untersucht.Die notwendige Sporentiefe ist dan n vorhanden, wenn di e 
Gleitsicherheit den Wert von F = 1 .2 erreicht. 
Dies war der Fali bei einer Tiefe von t =  4.5m (Figur 4). 

G!eitflachen Typ 3 

In Gleitflachen , welche die Betonsporen schneiden, werden zusatzli
che Scherwiderstande mobilisiert.D iese mobilisierbaren Scherkrafte 
müssen vom unterhalb de r Gleitflache liegenden Betonsporenteil über 
den passiven Erddruck ans Erdreich abgegeben werden kõnnen. 
Dabei bestimmt der mobil isierbare passive Erddruck die Einbindetie
fe resp. den Sporenabstand (Figur 5) .  
Der mobilisierbare passive Erddruck wird nach folgendem Ansatz be-
stimmt (F igur 6) : e + e 1 Ep = � · h · 3d · - (kN) 2 m 

Ep passiver Erddruck 
h Hõhe des unter de r Gleitflache liegenden 

Sporenteils 
d Sporenbreite 
3d « mitwirkende Breite» ,  aber nur zulassig, 

wenn der Sporen-Abstand ;;, 3d ist. 
m Partialsicherheitsfaktor m = 1 .5 
S notwendige Scherkraft in kN/m' ,damit die 

Stabil itatss icherheit F =  1 .2 betragt 
Der Sporenabstand ergibt sich aus der Bedingung 

a ,; � [kN . m ] s kN 

8. A B S C H L I E S S E N D E  B E M E R K U N G E N  

l m Herbst 1993 wurde der Larmschutzdamm gebaut. Die Ausführung 
der Betonsporen war problemlos.Dank der Schroppenlage war es 
auch bei sehr nasser Witterung mõglich, die Bauarbeiten weiterzu
führen. 
Das ausgearbeitete Fundationskonzept hat sich bewahrt. 
Punkte auf dem Erddamm werden periodisch nivell iert. Das Set
zungsverhalten des Erddammes kann so überwacht werden. 

Adresse des Autors: Jürg Nyfeler 
Pfirter, Nyfeler & Partner AG 
Langmattstrasse 14 
Postfach 
4132 Muttenz 1 
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Campo Val lemaggia :  G rand g l issement en m i l ieu artésien d isconti nu 
L.  Bonzanigo 

I N T R O D U CT I O N  

Le gl issement d e  Campo Vallemaggia est situé dans l e  Val Rovana, 
confluent de la Maggia, qui rejoint le lae Majeur entre Locarno et As
cona. li s'agit d'un des plus grands phénoménes d' instabilité de pente 
d'Europe et a déjà suscité l'angoisse ei l ' interêt de plusieurs généra
tions. 

11 couvre une surface de plus de 5 kilométres carrés sur une épais
seur variable, atteignant les 250 métres. 

De grands travaux d'assainissement sont actuellement en cours qu i ,  
à l ' image des incertitudes qui  ont caractérisé l'observation du  phéno
méne, poursuivent deux stratégies distinctes. D'un côté un tun n ei de 
déviation ,  pour éloigner la riviére du pied du glissement afin de l imi
ter l 'érosion aux moindres termes. De l'autre, une galerie de draina
ge percée dans la roche en place sous le glissement. 

Nous avons défendu l'opportunité de cette galerie de drainage ei col
laboré avec l'auteur du projet, Lombardi SA, pour le compte de l 'état 
du Tessin .  Le but de cet ouvrage, est d'abattre les surpressions inter
stitielles présentes dans les diaclases. Ces pressions qui pourront, 
selan les prévisions, atteindre 35 bars, sont sans doute alimentées 
par un versant plus vaste que la seule vallée de Campo (voir bilan 
des précipitations ci-dessous). Nous sommes de l 'avis que le seul 
drainage opéré par la galerie n ue au ra un effet stabilisant décisif. U ne 
opération successive au percement, consistant en forages vers le h aut 
depuis la galerie, traversant la zone de contact avec la masse en mou
vement, pourra éventuellemnent être réalisée pour accélérer l 'effet 
stabilisant. 

S I T U AT I O N  G É O L O G I Q U E  ET T E C T O N I Q U E .  

Le glissement est situé au coeur des nappes penniques lépontines, 
ei plus précisément à la l imite entre la nappe d'Antigorio et la zone de 
Basea. l i  s'agit de roches cristal l ines en tout genre, gneiss clairs et à 
biotites, amphibolites, schistes, marbres sil icatés et ultramafites. Ces 

Fig. 1: 5ituation géographique e t contexte géologique. 

PLAINE PADANE 

50 km 

formations son! dotées d'une scistosité isoclinale qui plonge de 30 à 
40 degrés vers le SSE. 

Un systéme assez dense de failles découpe toute la région dans le 
sens NNO-SSE. Ces failles pendent à peu prés alternativement vers 
I 'Est et vers I'Ouest, ce qui confére à tout l'édifice tectonique un e struc
ture en coins. Cette particularité est sign ificative dans le contexte du 
théme ici traité. 

D'autres systémes secondaires de fai l les et de diaclases tectoniques 
affectent ces formations cristall ines, ainsi que le systéme de relaxa
tian postglaciaire, créant ainsi un mi l ieu fortement discontinu  et rela
tivement perméable, du moins dans certaines d i rections préférentiel
les. 

H Y D R O L O G I E  ET H Y D R O G É O L O G I E  

U n  des aspects les p l us spectaculaires d u  glissement d e  Campo Val
lemaggia, à part ses d imensions, est la présence d' importantes sur
pressions artésiennes à tous les niveaux, autant dans la masse en 
mouvement que dans la roche en place. 

Fig.2: 5ituation du glissement et travaux d'étude effectués: 
- surface pontillée: pied du glissement en érosion active 51 et 52: sondages 

caroté profonds env. 200 m 1962-63 
CVM1, CVM2, CVM3: forages destructifs profonds 200, 115, 250 m, 1987 

- CVM4, CVM5, CVM6: sondages carotés et instrumentés, prot. : 330, 200, 
220 m, 1991 

- trait fin-EL: trainés géoéléctriques 1984 
- trait gras Pn: sismique réfraction 1986-88 
- trait gras sans label: sismique 1990 
- entre C VM4 et CVM5: sismique réfléction dans le cadre de PNR20. 
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Fig.3: Schéma illustrant la complexité de la géométrie du glissement de 
Campo Vallemaggia. 

Les sondages effectués depuis les années soixante jusqu'aux plus 
récents de 1990, ont mis en évidence la répartition irréguliêre de ces 
surpressions (voir profondeurs et courbes des mesures, f ig. 6 et 7) .  l i  
n'est donc pas possible de définir un véritable niveau piézométrique. 
l i  s'agit plutôt d'imaginer un réticule de surfaces équipotentielles fort 
complexe et anisotrope. Ce réticule est contrôlé par la percolation 
dans un réseau de discontinuités en comunication variable, constitué 
dans la roche en place par les diaclases liées aux failles, ainsi que 
par un réseau fortement fracturé et altéré dans la masse en mouve
ment. 

Ceci signifie que les directions d'écoulement ne sont pas perpendi
culaires aux équipotentielles. De plus la nature des comunications, 
c'est-à-dire le tenseur des perméabilités, serait variable dans le temps 
et dépend à son tour des déformations. 

Un tel modêle est pratiquement impossible à construire sans dériver 
vers la pure fantaisie, à moins de se contenter d' u ne approche théo
rique et de ne pas en perdre de vue les l imites. Dans le présent arti
ele nous en proposons un três simple, dans but le d' i l lustrer les hypo
thêses de travail su r les mécanismes du glissement et les stratégies 
d'assainissement. 

Une premiêre considération se réfêre au bilan hydrologique du sec
teur interessé par le glissement. Le bassin versant susceptible d'ali
menter les sources et les artésiens compris dans la zone en mouve
ment est l imité à environ 4.5 km2. Le tableau ci-dessous i l lustre une 
proportion curieuse: 

Fig.4: Profil géologique schématique indiquant la position du glissement par 
rapport à la riviére Rovana et à la vallée de Basea Gu rin, ainsi que la position 
de la galerie de drainage en cours de réalisation. 
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Précipitation:  
Aire du bassin versant 
Quantité cumulée 
Débit équivalent 
Débit total d'étiage des sources (estimé) 
Débit de deux puits artésiens: env. 

1 .8 m l année 
4.5 km2 
8 .1 1 06 m3/ année 

1 5 .4 m3 /min 
5.0 m3 /min 
1 .0 m3 /min 

Nous observons que le débit artésien artif iciel représente à lu i  seul 
plus de 5 %  de toute les eaux météoriques disponible dans le bassin 
versant. Ceci nous paralt à peine vraisemblable, d'autant plus que 
nous ne tenons pas compte de l 'évapotranspiration ni des écoule
ments superficiels. 

D'autre part les indications fournies par les analyses isotopiques su r 
les traceurs intimes (O,s et H2 ) indiquent, du moins pour les eaux ar
tésiennes et les sources permanentes importantes, une altitude de 
recharge for! constante (dO,s o/oo SMOW: 10 .5 - 1 1 .5). En appliquant 
un gradien moyen (mesuré sur les pluies) de 0 .004/ 1 00m, nous ob
tenons des altitudes de recharges comprises entre 1500 et 1800 msm, 
ce qui réduirait u ltérieurement le bassin d'al imentation des acquifê
res. Les niveaux artésiens maximums son! de 1 400-1450 msm. (voir 
fig. 7).  

Un autre élément d'observation est la présence, relevée dans un fo
rage et dans une source a caractêre artésien, d'émanations gaseu
ses contenant de l'hydrogêne (BONZANIGO, 1990) .  Les caractéristi
ques isotopiques de cet hydrogêne permet d'estimer, avec l'aide de 
suppositions quelque peu axiomatiques, une température de «géo
thermomêtre» de 60 - 1 00 oe, c'est à di re u ne percolation jusqu'à en
viron 2 kilomêtres de profondeur. 

li est vrai que les informations disponibles sont trop isolées pour tirer 
des conclusions certaines. EI les nous portent néanmoins à supposer 
qu'une alimentation étrangêre, provenant d'un bassin versant bien 
plus vaste, n'est pas exclue. Nous songeons en particulier que les 
systêmes de failles entrecroisés, en particu l ier les traces d' intersec
tion entre failles de pendage opposé (voir plus hau!}, peuvent consti
tuer des voies de percolation préférentielles, amenant de l'eau de la 
vallée de Bosco à la vallée de Campo. 

C O R R É L AT I O N  E N T R E  P R É C I P I TAT I O N S  ET D É F O R 
M AT I O N S :  E F F ET « P U L S A N T »  

L'importante érosion d u  pied, puisque spectaculaire, a trop souvent 
été considérée a priori comme la cause de l ' instabilité. 

Le comportement pulsant du phénomêne est à l '  orig ine des incertitu
des avec lesquelles le problême a souvent été affronté. Cet eflet a 
déjà été reconnu lors d'études antérieures (GIAN ELLA, 1951 ) .  

A intervalles plus ou moins réguliers, à l'occasion de périodes de for
tes précipitations, le glissement s'accélêre et suscite des craintes qui 
ont parfois été a deux doigts de conseiller l 'évacuation des habitants 
de toute la région. 11 semble d'ail leurs que le vil lage a effectivement 
été provisoirement abbandonné en 1 780. Des témoignages histori
ques plus ou moins fiables citent des dégats aux habitations et aux 
propriétés agricoles en 1839, 1852, 1 868 et 1897. 



SLITTAMENTO DI CAMPO VALLEMAGGIA 
Corrispondenza tra precipitazioni annue e velocità di spostamento medie annuali 
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velocità media su 21 g 
> 50 mm/giorno 

- spostamenti (mm/anno) --- precipitazioni Bosco 

Fig.5: Précipitations à Locarno et à Bosco Gurin depuis le début des mesu
res, filtrage a 21 jours des précipitations à Locarno et vitesse de déplace
ments moyens du point « 151" de mesure géodésique. 

Aprês les pluies, le g l issement s'apaise et to u t se calme pour plusieurs 
années, tout comme l'éxigence d' intervenir d 'urgence. Les périodes 
de pluies catastrophiques ei de massives érosions ont mis population 
et autorités dan s la crainte d'évênement catastrophique. C'est parait
il le cas en 1 889, 1 907 ei 1927, ainsi que plus récemment, en 1940, 
1 961 , 1978 ei 1 993. En 1978 la riviêre en crue emporta environ 1 mi
l ion de mêtres cubes de terrains qui envahirent toute le Vallée de la 
Maggia jusqu'à Locarno. Ce n'est qu'en 1 987, à l'occasion de préci
pitations et d'érosions beaucoup plus modestes que les déformations 
majeures se mainfestêrent. 

Fig.6: Equipement des sondages CVM4 et CVM6. 

l CVM4 Strumentozione e botterie rimoste in foro l 
- 1 7  tuba guido 160 mm 

-63 riv. PW 140 mm 

- 2 1 0  

pockers: 
colze tessili 
inieHote 

-255.5 PQ 122 mm 

-278.5 
-282.5 HO 96.3 

f � guido inclinometrico 70 mm 

PW-75 

-84 5 celte piez. No 6 

- 1 23 5 celh� piez. No 5 

- 1 56 5 celle piez. No 4 

-193 5 celte piez. No 3 

-231 5 celle piez. No 2 

PQ-255.5 
-

-264 cello piez. singolo No 1 

Ul HQ-282.5 

BQ-328.5 

--- precipitezioni Locarno - prec.filtrate su 21 g 

Le graphique de la fig.S i l lustre les précipitations du siêcle ainsi que 
les mouvements observés, exprimés en vitesse moyenne de dépla
cement. li apparait que les accélérations son! certes liées a de fortes 
précipitations, mais pas de taçon systématique. 11 n'existe pas de pré
védibilité directe des déplacements a partir des précipitations immé
diates ou des derniêres années. Tout au plus existe-1-il une tenden
ce à un retard d'une dixaine d'année si l 'on considêre les précipita
tions forte m en! filtrées. Un lei exercice est bien sO r équivoque, car les 
données s ur les vitesses de déformation ne son! pas suffisantes. Ei les 
son! moyennées sur des intervalles de temps trop longs et inégaux, 
sauf pour les périodes 1 937 - 1 961 et 1 986 - 1 993. 
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Precipitazioni misurate a Bosco G. 
valori grezzi e cumulativi 
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Fig. 7 (page précédente): Précipitations journaliéres et cumulées a Bosco 
Gu rin. Mesures des pressions artésiennes dans deux sondages qui traver
sent toute la masse en mouvement. Profondeurs: CVM4: 330m, CVM6: 
200m. Cellules de mesures à différentes profondeur. 

A S P ECTS G É O T E C H N I Q U ES 

li est établ i  que l'érosion n'est pas la eause du gl issement, mais qu 'elle 
en est la eonséquenee. Quels sont alors les méeanismes qui  régis
sent eette aetivité pulsante, qui n'est pas direetement eorrélable avee 
les préeipitations? 

Les mesures des déformations (géodésie et inclinométrie) montrent 
qu'elles ne sont pas toujours eoneentrées le long de surfaee de ei
saillement, mais plutôt dan s des «zones» ou «bandes, ,  dan s lesquel
les l 'attitude rhéologique des matériaux passe graduel lement d'un 
eomportement plus ou moins rigide à un eomportement viseo-plasti
que. 

Les modêles déterministes classiques ne sont done pas suffisants 
pour simuler les méeanismes d'un glissement de telles d imensions et 
dotés de te l les earaetéristiques. Le ur l im ites de validité sont largement 
dépassées. En effet les déformations ne son! pas du e s a des défaillan
ees des forees stabilisantes ou a un seui l  d'équi l ibre rejoint, détermi
nable par un «faeteur de séeurité» .  En fait les mouvements son! tou
jours aetifs, plus ou moins intensément. li s'agit done, pour déerire le 
phénomêne de façon la plus réaliste possible, de simuler des inter
aetions dynamiques dans un modêle qui manifeste toujours u ne eer
taine instabilité, mais de façon variable. 

M O D E L E  D ' I N T E R A C T I O N  R É C U R S I F  

Nous nous permettons dans eette présentation d'avaneer une théo
rie qui, b i en que diffieile a vérifier au vu des données disponibles, no us 
semble plausible. El le est d'autre part à la base des eonsidérations 
qui nous ont porté a défendre la stratégie de la galerie de drainage. 

Une explieation au eomportement pulsant pourrait être la suivante: 

La vitesse de déformation serait eontrôlée en premier l i  e u par les pres
sions interstitielles au niveau des «zones» ou elles s'effeetuent. Les 
pressions augmentent au !ur et à mesure que les fissures se eolma
tent. les surpressions dans la masse en mouvement seraient surtout 
entretenues par les failles, qui les transmettent par diffusion lente et 
effet piston. Lorsque les pressions interstitielles dans les zones de 
mouvement atteignent eertaines valeurs eritiques (eelles ou loeale
ment la résistanee au eisaillement se réduit à un e résistanee no n drai
née; autrement dit lorsqu'elles eompensent totalement la eontrainte 
effeetive) tous les équil ibres son! perturbés et le mouvement s'aeeé
lêre. En fai! l'assemblage de situations três loeales de perte totale de 
résistanee au eisaillement, se traduit à l'éehelle des "zones, par la 
transition à un eomportement viseo-plastique. 

Simulazione a differenze finite 
precipitazioni-pressioni-deformazioni 

800 

700 

600 

500 

400 

300 

200 

1 00 

o 
o 1 000 

Les fortes déformations qui en résultent et les pereolations détruisent 
partiellement le eolmatage du à l 'altération. Les perméabil ités aug
mentent et les surpressions interstitielles ehutent. Le glissement ré
pond assez rapidement par un retour  aux vitesses de délormations 
"normales, e'est-à-dire de l'ordre de quelques eentimêtres par année. 

Le modêle nu mérique que no us proposons est eonstitué par un e série 
de relations à dillérenees finies, réeursives entre el les. Le ealeul doit 
proeéder par itérations. 
La relation réelle entre vitesse de délormation et pressions intersti
tielles n'est surement pas linéaire. Néanmoins, dan s les modêles ana
lysés j usqu'à ee jour, nous avons eonsidéré des relations l inéaires. 
Par la su ite nous essaierons de les affiner par l ' introduetion de rela
tions non l inéaires. 

No us avons en fai! substitué le passage graduel de l 'état ri g ide à l 'état 
viseo-plastique par un effet de seu i l .  Le faeteur de proportionalité pres
sion-vitesse ehange au delà d'une eertaine pression "eritique". 

La perméabilité diminue en fonetion de l'éeoulement général (pereo
lation interne) qui dépend à son tour de la pression et de la perméa
bilité. 
La pression augmente ou diminue su ivant l 'équi l ibre entre préeipita
tions et éeoulement. 

L'éxemple i l lustré dans le graphique de la fig. 8 est purement fietif et 
sert à i l l lustrer le prineipe du modêle dans son expression la plus sim
ple, régit par des relations du genre suivant: 

Préeipitation pour l ' intervalle l; P(t;) 

Fonetion retard r(t;) 

Pression interstitielle u(t;) P(t;) Conv r(t;) + u (O) 

Eeoulement 0(1;) C1 • u(t;) + C2 • k(t;) 

Fonetion de 
eol matage-délavement s(t;) C3• (t;-t,., ) - C4 • Q(t;) 

Perméabilité k(t;) k(t;., ) + C5 • v(t;) - s(t;) 

Vitesse des déformations v(t;) C6a • u(t;) pour u (t;) < ue 
v(t;) C6b • u(t;) pour u(t;) > ue 

« C 1 . .C6» sont des eoeffieients qui doivent être judicieusement eali
brés. 

La pression interstitielles eritique est représentée par «Ue» et a été 
fixée a 100 m de eolonne d'eau pour l 'exemple fietif i l lustré. 

2000 

Fig.B: Simulation par différences 
finies de relations récursives 
des interactions entre pressions 
interstitielles et déformations. 
Les précipitations sont fictives 
et concentrées sur une période 
de 270 jours atin d'illustrer le 
fonctionnement du modéle. 

pressione [m acq.] 

111111111111111111111 precipitazione lmm/gl 

--- velocità di def. lmm/annol 

- deformazione totale [mml 
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C6a et C6b modélisent la différence de proportionalité pression-vites
se en deçà et au delà du seu i l critique. 
"Conv, signifie qu'une convolution de la fonction "précipitations, 
avec la fontion " retard, est appliquée. Cette fonction peut être cali
brée sur la base des corrélations opérées entre les mesures réelles 
de précipitation et de surpressions artésiennes. 
l i  est évident qu'un tel systême d'équations n'est pas soluble en un e 
étape, les relations étant circulaires. Le modêle peut se révéler insta
ble et tendre vers des résultats absurdes si les coefficients ne sont 
pas judicieusement choisi .  Le nombre d' itérations nécessaires à sta
bil iser le systême d'équations dépend de l ' intervalle de temps et de 
la tendance à l'équil ibre qui éxiste au début du calcul. 

VA L I D I T É  D E S  M O D E L E S  R É C U R S I F S 

Le calage de ces modêles est difficile car les mesures réelles de dé
formations ne sont pas suffisamment cohérentes. Nous estimons 
néanmoins qu' i ls peuvent être util e à la compréhension du phénomê
ne, ainsi que pour aider à la surveillance de l'effet de drainage de la 
galerie, pendant et aprês sa réalisation .  
Quoi qu' i l  en soit, un certain nombre d'observations réelles permet
tent d'étayer l 'hypothêse proposée: 
- effectif effet pulsant, observé depuis plus d' un siêcle, sans corréla

tion cohérente di recte avec les précipitations. 
- Augmentation réguliêre des pressions mesurées à -178 m du son

dage CVM6 et eh u te au x valeurs in itiales aprês l'accélérations d'oc
tobre 1 993 (voir fig.7) . 

- Proportion élevée des débits captés en pu its artésiens par rapport 
aux précipitations du bassin versant. 

C O N C L U S I O N  

Dans cette présentation nous avons proposé une approche dynami
que d'un phénomêne complexe d'instabilité de pente, en mi l ieu cris
tall in discontinu, et en présence de surpressions artésiennes. Le mo
dêle se base su r la simulation par différences finies d' interactions ré
cursives. Un te l modêle est suggéré par le comportement pulsant des 
déformations, qui sont difficilement corrélables avec les précipitations, 
même à l 'échelle séculaire. Un autre aspect important est l 'orig ine 
profonde des surpressions, sans doute alimentées par le bassin ver
sant d'une vallée voisine. 

Adresse de l'auteur: Luca Bonzanigo 
6500 Bellinzona 
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Stabilitãtsprobleme beim Bau der Voreinschnitte des Grauholztunnels 

von Walter Steiner 

1 .  E I N L E I T U N G  

Bei m Bau des Grauholztunnels der SBB, nõrdlich von Bern gelegen, 
waren vieltaltige geotechnische Probleme zu lõsen. Diese sind einer
seits die Folge der dichten Besiedlung unseres Landes, andrerseits 
aber auch der glazialen Geologien mit ihrer Heterogenitat. Die Lini
entührung des Grauholztunnels ist in Abb. 1 dargestellt [1 ] .  

D e r  Beitrag betasst sich m i t  zwei Abschnitten, des gesamthatt geo
technischen sehr interessanten Grauholz Tunnels, die Startgrube i m  
Osten u n d  d i e  Schüttung lttigenmõsli im Westen. 

Di e Vororte sind dicht besiedelt und tür de n Ausbau de r Bahn war de r 
Bau des Grauholztunnels die beste Alternativa. Um mõglichst keine 
Transporte von Ausbruchmaterial durchtühren zu müssen, wurde der 
Aushub tür die Zutahrtsstrecken West beim Westportal abgelagert. 
Tunnelausbruch aus dem einseitigen Vortrieb des Mix-Schildes und 
weiteres Aushubmaterial wurde beim Portal Ost abgelagert. Die 
Antahrsituation mit dem Mix-Schild [2, 3] ertorderte eine grosse Bau
grube mit speziellen Randbedingungen. 

2. G E O L O G I S C H E  Ü B E R S I C H T  

D i  e geologischen Verhaltnisse bei m Grauholztunnel [4] wurden durch 
das Zusammentreffen zweier eiszeitlicher Gletscher wesentlich mitbe
stimmt. De r Rhonegletscher tloss von Westen und de r Aaregletscher 
von Süden her zusammen [5, 6]. Glaziale Lockergesteinsablage
rungen an und tür si eh sind kompliziert. Durch das Zusammenwirken 
zweier Gletscher wurde die Situation verscharft, und die Ablage
rungsverhaltnisse sind sehr heterogen und wechseln aut kurze Di
stanzen [7]. Die geologisch-hydrologischen Verhaltnisse langs des 
Tunnels sind in Abb. 2 dargestellt. Die beiden hier vorgestellten Pro
bleme betreffen die Portalbereiche Os! und West. 

Di e erste Autgabe betrifft di e Startgrube i m Osten, welche vorwiegend 
in siltig sandige Ablagerungen zu liegen kam. Dies dürfte die Endstute 
einer Ablagerungskette sein , wo zuerst sauberer Kies (km 6.5 - 7.8) 
abgelagert wurde, dann vor allem Sand (km 10 ) ,  der lokale Ortsname 
"l m Sand» deutet es an, und zuletzt bei m Portal Ost d ie teinkõrnigsten 
Anteile (km 13.0) .  

Di e zweite h i er beschriebene Autgabe betrifft de n Voreinschnitt West 
und die darüberliegende Deponie, welche aut Seeton zu l iegen kam. 

Wahrend dem Rückzug hinterliessen die Gletscher im Westen 
nachglazialen Seeton mit Schichten bis 15 Meter Machtigkeit. Diese 
Sedimente dürtten in Eisrandseen abgelagert worden sein ,  deshalb 
sind sie auch nicht durch den Gletscher vorbelastet. Dieser Bereich 
liegt im Bereich des Voreinschnittes West, wo einerseits die Zu
tahrtslinie zum Grauholztunnel im Einschnitt liegt u nd daneben das 
Aushubmaterial deponiert wurde. Die geologischen Verhaltnisse der 
beiden Autgaben waren also wesentlich verschieden,  was zu unter
schiedlichen Getahrdungsbildern und geotechnischen Lõsungs
ansatzen tührte. 

3. STA R T G R U B E  G R A U H O L Z  

3.1 Ziel und Zweck 

Beim Bau des Grauholztunnels gelangte ein M ix-Schild von 1 1 .6 m 
Durchmesser zum Einsatz [2, 8]. Dieser tuhr den Tunnel von Osten 
nach Westen her aut. Der E insatz dieser Tunnelvortriebsmaschine 
stellte besondere Antorderungen an di e Startgrube. De r Schild muss
te in einer Baugrube montiert werden, die in Richtung des Tunnel-

Abb. 1 :  Lageplan de r Grauholzlinie. 
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Abb. 3 (rechts): 
Situation Startgrube. 

Abb. 2 (gegenüberliegende 
Seite): Geologisch
geotechnisches 
Uingenprofil. 
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vortriebs keine künstlichen, unüberwindbaren H indernisse aufwies. 
Es durften also dort keine Anker, Stahltrãger und Armierungen im 
Boden verbleiben. Andrerseits musste es mõglich sein,  mit Hebe
gerãten (Krane) mõglichst nahe an die Montagestelle heranzufahren, 
da schwere Einzelstücke (Masse = 160 Tonnen), wie Hauptlager, 
Steinbrecher und Schneidrad montiert werden mussten. 

3.2 Untergrundverhãltnisse 

Um die Startgrube waren mehrere Sondierbohrungen bis in  30 und 
mehr Meter Tiefe abgeteuft worden. In den Bohrungen waren SPT 
Tests ausgeführt worden und an Kernstücken wurden Klassifikati
onsversuche durchgeführt. Diese Resultate und die mittels Korrela
tionen eingegabelten Bodenkennwerte sind in Tabelle 1 zusammen
gefasst. Beim Untergrund handelt es sich um einen dichtgelagerten, 
nichtbindigen <D, im wesentl ichen, feinkõrnigen Boden. Die Lage
rungsdichte ist der massgebende Parameter für die Scherfestigkeit 
eines nichtbindigen Bodens, deshalb haben wir uns vor allem auf Un
tersuchungsergebnisse abgestützt, die s ich auf die Lagerungsdichte 
beziehen. lm vorliegenden Fali wurden Korrelationen zwischen SPT 
und Reibungswinkel [ 10 ,  1 1 ]  verwendet. Die gewãhlten Bodeneigen
schaften wurden mit verõffentlichten Werten in ãhnl ichen Bõden ver
glichen. Gysi et al [ 12] berichten bei einer ausgeführten Baugrube in 
Zürich von Reibungswinkel von 39°, welche mit Triaxialversuchen be
stimmt wurden. Âhnl iche Werte ergaben sich aus anderer Literatur, 
wie dem NavFac DM-7 [13] .  Die Anwendung von Korrelationen, wel-

Die zur Ausführung gelangte Lõsung ist im Grundriss in Abb. 3 und 
i m Querschnitt in Abb. 4 dargestellt. 

Die Baugrube lag in unüberbautem Gebiet und konnte deshalb auch 
gebõscht sein. Die Baugrube wurde auf der südwestl ichen und 
nordwestlichen Seite gebõscht ausgebildet. Für die südõstliche Seite, 
wo die Krane aufgestellt waren, wurde eine mehrfach rückveranker
te Pfahlwand mit sechs Ankerlagen erstellt. Di e Tragpfãhle waren al le 
2 .0  Mete r angeordnet und weisen ei nen Durchmesser von 0.9 m auf. 
Die Füllpfãhle von 1 .3  m Durchmesser waren im Grundriss versetzt 
angeordnet, so dass di ese auf d en Tragpfãhlen ohne Überschnitt auf
l iegen konnten [3, 9]. 
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und Tan ein wesentlicher Un-

terschied besteht. 
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Schicht 1 2 

Tiefe (m) 0 - 6  6 - 25 
Bodenart San d Si l t 
Klassifikation USCS SM ML - CL-ML 
Wassergehalt N.B. 16 - 20 %  
Fliessgrenze - 26 - 28 %  
Ausrollgrenze - 20 - 23 %  
Plastizitatsindex - 4 - 7 %  
Schlagzahlen SPT 25 - 35 50 - 100 
Reibungswinkel (mit  Korrelation) 
(Peck et al, 1973) 34° - 37° 42° - > 45° 
Reibungswinkel (nach de Mello, 1971 ) 42° - > 45° >> 45° 
Gewahlte Bemessungsparameter 
Reibungswinkel 36° 38° 
Kohasion o o 
Feuchtraumgewicht kN/m3 21 22 
Durchlassigkeit (m/s) 1 Q•6 - 1 Q·4 1o·8 - 1o·7 

Tabelle 1 :  Bodeneigenschaften Startgrube. 

che aus nicht vergleichbaren Gebieten stammen, wie beispielsweise 
die Regeln von Dhawan für Wüstensand, ist fraglich. 

Das Grundwasser stand im wesentlichen an der Erdoberflache an. 
Die in Tabelle 1 angegebenen Durchlassigkeiten beziehen sich auf 
begrenzte Schichten. lnnerhalb der Siltablagerungen konnten auch 
Sandstrange eingeschlossen sein. In grósserer Tiefe, unterhalb der 
Baugrubensohle,  etwa 30 Meter ab Gelandeoberflache, wurden wie
der vermehrt sandige Schichten angetroffen,  welche wegen ihrer 
Wasserführung in Strangen die Stabil itat der Baugrube beeinflussen 
konnten. Beim Bohren wurde in  den Bohrungen durch Silt normaler
weise kein Wassereintritt festgestellt. In  Wirklichkeit herrscht in  den 
feinkórnigen Bóden dennoch Wasserdruck. 

Wegen der glazialen Entstehung des Untergrundes ist dieser sehr 
heterogen, insbesonders bezüglich Durchlassigkeit. Sandstrange 
sind im Silt eingeschlossen. Die extremen Durchlassigkeitsunter
schiede der beiden Bodenarten bringen es mit sich, dass sich der 
Boden anders als ein homogener Boden verhalten wird. 

3.3 Gefahrdungsbilder 

Das Hauptgefahrdungsbild in diesem feinkórnigen nichtbindigen 
Boden mit hochstehendem Grundwasserspiegel ist der Grundwas
serdruck, welcher die Stabil itat der Bóschung u nd die Auftriebssi
cherheit de r So h le beeinflusst und d i  e Ankerwand belasten kan n. Al s 
weitere Gefahrdungsbilder für die verankerte Pfahlwand kommt die 
Belastung durch Erddruck und die Auflasten (Krane) hinzu. 

Es war somit kiar, dass eines der Hauptprobleme die Beherrschung 
des Grundwassers war. Dieses musste in genügend grosse Tiefe ab
gesenkt werden, u m di e Auftriebssicherheit z u gewahrleisten. Di e dau
ernde Betriebssicherheit der Filterbrunnen und Wellpoints war zu 
gewahrleisten.  Dies geschah durch zwei Notstromgruppen, an wel
che die Filterbrunnen und die Wellpoints in zwei Gruppen ange
schlossen waren. Für den Fal i ,  dass auch diese Massnahmen versa
gen würden, wurden in die Sohle der Baugrube sechs Entlastungs
drains erstellt, welche es erlaubt hatten,  die Baugrube zu fluten, ohne 
dass sich in der Sohle ein hydraulischer Gru ndbruch einstellt. 

Al s weiteres Gefahrdungsbild war di e Beeintrachtigung von Bauteilen 
durch Bauvorgange zu berücksichtigen. lnsbesonders war dies der 
Fali bei Brunnen und sich annahernden Ankern. Aus diesem Grund 
wurden die Brunnen in 6 Meter Abstand vom Ende der Veranke
rungsstrecke erstellt. Dadurch waren die beiden Elemente genügend 
weit entfernt, u m sich nicht gegenseitig z u beeinflussen, sei dies durch 
lnjektionen oder Anbohren. 

Die Entwasserung der Bóschung erfolgte zusatzlich mit Wellpoints 
von 7 m Lange, welche auf 2 m breiten Bermen mit 4 Meter 
Hóhenunterschied angeordnet waren. Damit konnte die Bóschung 
entwassert werden. Die getroffenen Überwachungsmassnahmen 
werden spater beschrieben. 

3.4 Bemessung 

Die Bóschung wie auch der Baugrubenabschluss wurden bemessen. 
Für die Bemessung der Bóschungs- und Gesamtstabi l itat wurde die 
Methode Morgenstern-Price ( 1961 ) angewandt. Wir benutzten dazu 
das an der ETH Lausanne weiterentwickelte Programm « Pente» .  l m  
weitern wurde d i e  probabilistische Punktabschatzmethode « Rosen
blueth-Harr» (Harr, 1987) angewandt. Die Rechenresultate sind in 

Abb. 5. Stabilitatsberechnung der B6schung 
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Abb. 5 dargestellt. Es wurde ei n mittlerer Reibungswinkel von 38° und 
einer Standardabweichung von 2° angenommen. Der Wasserdruck 
wurde variiert. Es ergaben si eh für das tiefliegende Druckniveau mitt
lere Sicherheitsgrade um 1 .4 und Bruchwahrscheinl ichkeit kleiner als 
Pt = 1 0-5. Mit steigendem Wasserspiegel nahm die Bruchwahrschein
lichkeit z u ,  auf über Pt = 1 0-3 und ei nen mittleren Sicherheitsfaktor von 
F = 1 .24. Der Sicherheitsfaktor ist also weit weniger sensibel als die 
rechnerische Bruchwahrscheinl ichkeit. Al s entscheidender Faktor für 
die Bóschungsstabi l itat zeigte sich somit die Hóhe der Wasserspie
gellage unter Gelande. 
Für die Bemessung des Baugrubenabschlusses wurde einerseits di e 
Wand statisch bemessen [3] und andererseits die Gesamtstabilitat. 
Die Gesamtstabi l itat wurde durch die Unternehmung, als Projektver
fasserin der Variante, mit der Methode Janbu auf einen Sicherheits
grad F = 1 .3 bemessen. Die Nachrechnung mii der Methode Mor
genstern-Price durch di e Bauleitung ergab ei nen Sicherheitsfaktor von 
F = 2.0. Dieser Unterschied von 50 % ist nicht verwunderlich, be
rücksichtigt die Methode Morgenstern-Price das gesamte Gleichge
wicht inkl. Moment [14, 1 5] .  Die Methode Morgenstern-Price bedingt, 
dass mit der Wahl der Verteilungsfunktion auch Überlegungen über 
die im Gleitkórper móglichen Krafte nótig sind. 
Die unterschiedlichen Rechenmodelle und unterschiedliche Rechen
annahmen der Unternehmung und Bauleitung ergaben unterschied
liche Resultate [3]. lnsbesondere war dies bei Annahme der Breite 
der Auflast der Fal i .  Eine in der Breite nicht begrenzte Auflast führte 
zu wesentlich hóhern Ankerkraften.  
Bei  de r Ausführung standen noch ke ine praktisch einsetzbaren Metho
den zur Verfügung, u m die Verformungen vorauszusagen. In  der Zwi
schenzeit haben Clough et al [16] empirische Beziehungen veróf
fentlicht, welche zuverlassige Hinweise auf auftretende Verformun
gen geben. 

3.5 Überwachung 

Die Überwachung konzentrierte sich auf die aus Gefahrdungsbildern 
und Bemessung hervorgegangenen wesentlichen Parameter. Es han
deit sich hier u m die Wasserdrücke i m Untergrund, die Verformungen 
de r Pfahlwand und di e Ankerkrafte. Aus de n Stabil itatsberechnungen 
ergab si eh, dass für di e Stabilitat d er Bóschung de r Wasserdruck mas
sgebend war. Man konzentrierte sich auf die Überwachung dessel
ben. Eine Überwachung der Verformungen der Bóschung mittels ln
klinometer ist wenig sinnvoll. 

Für di e Überwachung d er Wasserdruckverhaltnisse wurden in 10 Boh
rungen insgesamt 38 Druckgeber in abgedichtete Sandfilterstrecken 
von 1 m Lange versetzt [9]. 32 davon waren an ein automatisches 

Datenaufzeichnungssystem angeschlossen und zeichneten die Was
serdrücke stündlich auf. Di e Daten wurden graphisch al s Wasserdruck 
aufgezeichnet und ausgewertet. Der heterogene Untergrund zeigte 
sich in schnellen Ãnderungen des Wasserdrucks. 

Die Verformungen der rückverankerten Pfahlwand wurden mittels 
lnklinometermessungen überwacht (Abb. 7). Bei den ersten Aushub
etappen und dem Spannen der Anker bewegte sich die Pfahlwand 
gegen das Erdreich zu. Erst bei einer Aushubtiefe von 9 m bewegte 
sich die Pfahlwand wieder durch den ursprünglichen Zustand (« Nul l
punkt» ) .  Di e aufgebrachten Ankerkrafte entsprechen verteilt de m auf
gebrachten Erddruck. Die Ankerkrafte und die Vorspannung waren 
auf di e Endhóhe ausgelegt. Für die ersten Etappen überstiegen di ese 
den Ruhedruck, weshalb sich die Pfahlwand zuerst in  den Boden be
wegte [18]. Setzt man nun die Ankerkrafte, welche beim Durchgang 
durch den "Nullpunkt» wirksam waren, dem Ruhedruck gleich, so 
kann daraus der Ruhedruckkoeffizient abgeschatzt werden. Hier er
gibt sich ei n Ko = 1 .0 ,  dies ist für einen dichtgelagerten, vorbelasteten 
Boden zu erwarten [18] .  Die weiteren Aushubetappen ergaben, dass 
sich die Pfahlwand hi:ichstens 2 em in die Baugrube verschob. Es er
gibt sich zur Baugrubenhóhe eine normalisierte Verschiebung von 
etwa 1 %o, was den empirischen Erfahrungswerten von Clough et al 
[ 16] entspricht. Anzumerken ware noch , dass zur Zeit der Ausführung 
diese neuen empirischen Zusammenstellungen noch nicht veróffent
licht waren. 

Wahrend dem Einhub der grossen Maschinenteile ergaben sich 
zusatzliche Verformungen im Bereich einiger Mi l l imeter (Abb. 7) .  

3.6 Gewonnene Erfahrungen 

D er entscheidende Faktor für di e Stabil itat der Baugrube war di e Kon
trolle des Wasserdrucks bzw. eine garantierte Grundwasserabsen
kung [9]. Dies verlangte einen dichten Brunnenraster mit Abstanden 
von 4 bis 8 Meter. Die gepumpten Mengen variierten sehr stark. l ns· 
gesamt wurden aus 40 Brunnen 1 500 1/min gepumpt, wobei aus 2 
Brunnen alleine 700 1/min gepumpt wurden. Der Untergrund war im 
hydrogeologischen Sinne sehr heterogen. Da die Lage der wasser
führenden Strange im Untergrund vorgangig kaum bekannt ist, müs
sen Brunnen i m engen Raster erstellt werden. Diese Erfahrung deckt 
sich mit den uns vor lnangriffnahme der Arbeiten bekannten Erfah
rungen aus Nordamerika [19 ,  20, 21 ] .  

Di e in e inem feinkórnigen, nichtbindigen Boden gelegene Baugruben
wand verhielt sich empirischer Erfahrung entsprechend. Bei den 
Ankerprüfungen zeigte es sich, dass die Gebrauchslast von 350 kN 
meist erreicht werden konnte, man aber doch dem Grenzwert der 
Tragfahigkeit der Anker nahe kam . Aufgrund der Beobachtungen 
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scheint die Grenze der Machbarkeit einer verankerten Pfahlwand in 
Si lt mit 1 7  Meter Aushubtiefe nahezu erreicht. 

4 .  S C H Ü T T U N G  I TT I G E N M Ó S L I  

4.1 Zweck 

Obwohl der Grauholztunnel einseitig von Osten nach Westen 
vorgetrieben wurde, ergaben sich beim Bau der Zufahrtsstrecken 
West und des Tagbautunnels West betrachtliche Mengen Aushubku
batur, in de r Grtissenordnung von 200 000 m3. Das Lokalstrassennetz 
führt durch Wohngebiete und di e anliegenden Gemeinden liessen d en 
Transport grosser Mengen von Aushub nicht zu. Es war deshalb not
wendig, dieses Material in  der Nahe des Westportals zu deponieren. 

• Bohrung mit Piezometer 

.&5 
.&4 

9 

• Bohrung m it lnkl inometer und Piezometer 

.& Statische Drucksonde !CPT) 

• 9.2 

l i  

Dies war mtiglich, indem auf einem Zwickel zwischen Bahnlinie und 
Autobahn N1 der verbleibende Wald gerodet wurde und eine 12  bis 
15 Meter hohe Aufschüttung geplant wurde (Abb. 8 und 9) .  

Bei  den Baugrunduntersuchungen stellte s ich heraus, dass dieses 
Gebiel von einer bis 15 m machtigen Schichl aus Seeton überdeckt 
w ar. 
Neben die Aufschüttung kamen die Gleise der Grauholzl in ie in einen 
über 10 Meler liefen Einschnitt zu liegen. Weiter kamen noch die bei
den Gleise d er Überwerfungslinie Oslermundigen - Zollikofen in  den 
Einschnitt zu l iegen. Aus der Lileratur sind viele Falle mii Problemen 
bei Einschnittboschungen bekannl [22, 23, 24]. 

4.2 Untergrundverhãltnisse 

lm Gebiel Rütti bis zum Abfall ins Worblenlal sind glaziale Ablage
rungen von nacheiszeitlichen Seebodenablagerungen mii Machlig
keilen bis 15 M ele r überdeckt. Di ese Tonablagerungen wurden bis vor 
einigen Jahrzehnlen in Zol l ikofen z u Backsleinen verarbeilet. Da die
ser Seebodenlehm durch Kiesktirner <<verschmulzl, isl, genügt er 
heutigen Anforderungen für di e Backslein-Herslel lung nicht, was ei ne 
Wiederverwendung in beslehenden Ziegeleien nicht erlauble. 
Die Untergrundverhaltnisse wurden mittels Kernbohrungen unler
suchl (Abb. 8) ,  wo Scherflügelversuche wie auch Flachdi lalomeler
versuche DMT nach Marchetti [25] durchgeführt wurden. Ebe n so wur
den Versuche mii stalischen, automalisch aufzeichnenden Druckson
den (CPT) durchgeführt. Die Baugrundunlersuchungen konzentrier
ten sich vor allem langs der Btischungskante, zwischen Schüttung 
und Aushub, sowie auf 2 Querprofile, wo je 3 stalische Drucksondie
rungen durchgeführt wurden (Abb. 9). In  di e Sondierbohrungen langs 
de r Btischungskanle wurden l nkl inomeler bis in  di e unlerliegende, sil
lig-kiesige Morane verselzt. Ebenso wurden in Bohrungen, allerdings 
zu einem spalern Zeilpunkl, auch Porendruckgeber versetzt. Weiler 
wurden im Labor Klassifikationsversuche, Ódomeler-, Triaxial- und 
Direktscherversuche durchgeführt. 

4.3 Bodeneigenschaften 

Die mii Feld- und Laboruntersuchungen beslimmlen Bodeneigen
schaften wurden ausgewertet. lnsbesondere inleressierte die undrai
nierle Scherfestigkeit, welche in Bohrungen d urch vorgeslossene 
Drehflügelversuche und in einer Bohrung mittels des Flachdilatome
terversuchs DMTvon Marchetti bestimml wurde. Die gemessenen un
drainierten Scherfestigkeiten sind in Abb. 10 graphisch dargeslelll und 
die slalistische Auswertung in Tabelle 2. Die mit dem Flachdilalome
ter DMT alle etwa 0.2 m bestimmlen Scherfestigkeilen zeigten bis in 
4 M ele r Tiefe e ine Trockenkruste mii slarker schwankender, i m Mittel 
htiherer Scherfestigkeit. Ebe n so wurde zuuntersl über d er trockenen 
Maran e e ine Trockenkrusle feslgeslellt. Die Auswertung de r D aten er
folgle einmal über di e gesamte Htihe des Profils und ei n mal über d en 
Bereich des <<normalen» Tons (Tabelle 2).  Der Mittelwert der Scher-

• Flach Di latometer Test DMT !Marchetti )  

D Schünung 
o 50 1 00 1 50 Meter 

Abb. 8: Lageplan der 
Schüttung lttigenm6sli 
mit Sondierungen und 

lnstrumentierung. 
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Abb. 9: Querschnitt durch Schüttung lttigenmbsli. 

festigkeit nimmt leicht ab, di e Standardabweichung wird aber wesent
lich kleiner. 

Die durchgetührten statischen Drucksonden (CPT) ergaben speziti
sche Spitzenwiderstande qc = 2.0 bis 2.5 MPa. Di ese stehen, mit de n 
entsprechenden Faktoren umgerechnet, in Einklang mit den undrai
nierten Scherfestigkeiten. 

Weitere Eigenschaften des tonigen Siltes sind in Tabelie 3 zusammen
gefasst. Die Vorbelastungsspannung eines Bodens, welche i m Labor 
bestimmt wird, wird wesentlich von der Versuchstechnik beeinflusst. 
An mehreren Proben wurden Ódometerversuche mit folgenden Un
terschieden durchgeführt. Einerseits wurden Ódometer mit Laststu
fen von 24 Stunden Dauer durchgeführt, andrerseits mit automatisch 
gesteuerten Ódometern wurde die nachste Laststute nach Erreichen 
two p! us 1 Stunde autgebracht. Da t1oo etwa 15 - 30 Min .  betrug, konn
te die Laststufe schnelier autgebracht werden und es wurde weniger 
Sekundarsetzung erzeugt. 

Die an Versuchen bestimmte Vorbelastungsspannung war unter
schiedlich, für die 24 Stunden dauernden Laststufen betrug sie 260 -
280 kPa, für die Ódometer ohne Sekundarsetzungen 400 - 600 kPa. 
Dieser Unterschied hatte für d en vorliegenden Fali enorme praktische 
Bedeutung. 

Die zusatzlich autgebrachte Last ergab 150 - 250 kPa Vertikalspan
nung, welche sich zur schon vorhandenen effektiven Spannung in 1 0  
bis 1 5  Metern Tiete von 1 50 - 300 kPa summierte. Am Ende der er-
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folgten Schüttung und Konsolidation der Fundation betrug die Verti
kalspannung somit 300 - 500 kPa. 

M an sagt des h al b mitden Ódometern mit 24 Stunden dauernden Last
stufen voraus, dass der Seeboden in den normalkonsolidierten Be
reich belastet würde. Mit den Resultaten aus den andern Versuchen 
verbleibt man im überkonsol idierten Bereich. ln-situ werden Sekun
darsetzungen erst nach Konsolidation einsetzen, welche wesentlich 
langer dauert als i m Ódometer. Die Vorbelastungsspannung bestimmt 
mit Laststufen kurzer Dauer ist deshalb realistischer. Die Tatsache, 
dass die Belastung im überkonsolidierten Bereich verblieb, gab zur 
Beruhigung Anlass. 

Die Schertestigkeiten in effektiven Spannungen beruhen aut d er Aus
wertung von Laboruntersuchungen an Triaxproben und D i rekt
scherversuchen sowie Vergleichen mit ahnlichen Tonboden wie Bo
ston Blue Clay [26, 27] . 

4.4 Gefãhrdungsbilder 

Die Stabilitat der Aufschüttung neben dem Einschnitt sowohl kurztri
stig wie langfristig war das Hauptgetahrdungsbild. Betrachtet man die 
Aufschüttung alieine, so ist der Zustand unmittelbar nach der Schüt
tung meist d er massgebende, weil si eh die Scherfestigkeit wegen des 
undrain ierten Verhaltens noch nicht erhoht hat [27]. Für de n Einschnitt 
ist hingegen die langtristige Stabil itat meist kritischer [28, 24]. ! m  vor
liegenden Fali tritt nu n gleichzeitig sowohl ei n Belastungs- wie ei n Ent
lastungstali aut. Es war deshalb nicht offensichtlich, welches nun der 
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Drehtlügel in-situ Mit Flachdilatometer Marchetti DMT 
Tabelle 2: Undrainierte Scherfestigkeit der tonig
siltigen Schicht. 

Ohne Messwerte 
Ungestort Gestórt Alle Messwerte in Trockenkruste 

M ittelwerte 1 1 0.6 46.8 1 28.2 1 19 .0  
Standardabweichung 21 .0 1 7.3 26.1 13 .1 
Minimu m 55 15  58 100 
Maximu m 1 70 85 214 153 
Anzahl Messwerte 44 44 53 34 

Charakteristische Werte Toniger Silt Verwitterter Tan 
Stabil itii.tsberechnungen wurden mit beiden Datensii.tzen 
durchgetührt. 

Feuchtraumgewicht (kN/m3) 1 9.5 - 20.5 20.5 - 21 .5 Für die Schüttung wurde angenommen, dass die gestor
te Scherfestigkeit massgebend ist, welche aus Drehtlü
gelversuchen stammte. 

Trockenraumgewicht (kN/m3) 16.2 - 1 7.0 17.3 - 1 7.7 
Wassergehalt % 20 - 27 18 - 22 
Ausrollgrenze, PL % 18 - 22 1 6 - 22 
Fliessgrenze, LL % 35 - 42 32 - 38 Für die anstehende Tonschicht ergaben sich unter

schiedliche Ausgangswerte, welche ei nen Eintluss aut di e 
Resultate der Stabil itii.tsberechnung haben. 

Plastizitii.tsindex, Pl % 1 7 - 22 1 6 - 22 

Zusammendrückungs- 24 Stunden T100 + Aus der Geometrie ergab sich , dass nichtkreistormige 
Gleittlii.chen massgebend werden, des hal b wurde di e Me
thode von Morgenstern-Price ( 15] angewandt. Die kriti
schen Gleitflii.chen und die berücksichtigten Wasserspie
gel tür effektive Spannungen sind in Abb. 11 dargestelit. 

eigenschatten Laststuten 1 Stunde 

Konsolidationsbeiwert, Cv (m2/sec) 1 .5 - 3.0 * 1 0'7 2 - 5 * 10'7 
Zusammendrückungszahl, C R  0.13 - 0.1 6  0.1 - 0.15 
Wiederbelastungszahl, RR 0.02 - 0.035 0.02 - 0.035 Die mit der Methode Rosenblueth-Harr bestimmten pro

babilistischen Punktwerte sind in Tabelle 4 zusammen
getasst. Für alle drei Fii.lle ist der errechnete mittlere Si
cherheitsgrad 2 oder hoher. Vom deterministischen 
Standpunkt aus würde man alle drei Fii.lle sowohl als 
gleichwertig als auch genügend sicher beurtei len. Be
trachtet m an aber di e Resultate d er probabi listischen Be
rechnungen, so ergeben sich wesentliche Unterschiede. 
Betrachten wir die Stabil itii.t des Dammes aliein ,  so er
rechnet sich. trotz eines Sicherheitstaktors von praktisch 
F = 2,  e ine Bruchwahrscheinl ichkeit von nahezu 1 O %, e in  

Vorbelastungsspannung, op, (kPa) 260 - 380 400 - 600 

Effektive Scherfestigkeit Nicht vorbelastet Vorbelastet 
Normalkonsolidiert (Überkonsolidiert) 

o >  250 kPa o <  250 kPa 

Mittlerer Reibungswinkel, <j>' 28 
Standardabweichung von <j>' 2 
Mittlere Kohii.sion e' (kPa) o 
Standardabweichung von e' (kPa) o 

Tabelle 3: Eigenschaften des Seebodenlehms 

kritische Fali sein würde. Für die Stabil itii.tsuntersuchung mussten 
deshalb verschiedene Zustii.nde mit undrainierten und drainierten 
Festigkeitsparametern untersucht werden. 

Das Verhalten der Schüttung sollte mit Messungen überwacht wer
den. Da damit das Verhalten im Gebrauchstahigkeitszustand beob
achtet wird, war es auch notig, Vertormungen vorauszusagen. 

4.5 Stabilitãts- und Verformungsberechnungen 

Die Daten über die Bodeneigenschaften standen in statistischer Form 
zur Verfügung, somit war es moglich und sinnvoli, diese mit probabi
listischen Stabil itii.tsberechnungen weiter zu verwenden. U m den Re
chenautwand in Grenzen zu halten und keine komplexen, d i rekten 
probabi listischen Methoden (Simulationen) anwenden zu müssen, 
entschlossen wir uns, die von Rosenblueth und Harr [29] entwickelte 
Punktabschii.tzungsmethode zu verwenden. Di ese Methode hat den 
weiteren Vortei l ,  dass bekannte Berechnungsmethoden angewandt 
werden und gleichzeitig «normale» bodenmechanische Resultate zur 
Verfügung stehen. 

4.5. 1 Gesamtstabilitãt der Schüttung 

De r Stabil itii.tsberechnung wurden Ouerschnitte (Abb. 9) zugrunde ge
legt. Den verschiedenen Schichten wurden Eigenschaften zugrunde 
gelegt. Die Morii.ne, ein siltiger Kies-Sand, weist hohe Reibungswin
kel aut, zudem liegt er unterhalb des Seebodens. Es war kiar, dass 
Gleitflii.chen nicht dort verlieten. 

Die Festigkeiten der Seebodenschicht wurden autgrund der in  Abb. 
10 dargestellten Daten der undrainierten Schertestigkeit modelliert. 
Aut e ine getrennte Modell ierung d er Trockenkruste wurde verzichtet, 
da die Gleitflii.chen nur kurz darin verlauten. Bei der Auswertung der 
Daten aus den DMT-Versuchen wurde die Trockenkruste auch erfas
st (Tab. 2) ,  ebenso wurde nur der «normale» Tan berücksichtigt. 
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unakzeptabel hoher Wert. Dies bedeutete, dass de r See
bodenlehm nicht ohne Zusatzmassnahmen (Stabilisierung) geschüt
tet werden konnte. 

Für die Gesamtstabilitii.t im undrainierten Fali zeigen sich Unter
schiede, insbesondere der Bruchwahrscheinlichkeit. Für den Daten
satz mit Mittel und Standardabweichung über die gesamte Hohe er
gaben sich zwar ei n hoherer Sicherheitsgrad, aber auch eine hohere 
Bruchwahrscheinl ickeit, als tür den Fali der Bi ldung eines Mittelwer
tes und Standardabweichung über den « normalen» Tan.  

Bei  Bi ldung der statistischen Werte über die gesamte Hohe bewirkt 
die Trockenkruste ein hóheres Mittel, aber auch eine grossere Streu
ung, welche aber nicht der natürlichen Streuung entspricht. Die 
rechnerische Bruchwahrscheinlichkeit ist tür diesen Fali recht hoch. 
Berücksichtigt man die Tonschicht als homogen ohne Trockenkruste, 
so ergibt sich ei ne kleinere Versagenswahrscheinlichkeit. 

Man konnte tür die Analyse zwei getrennte Schichten eintühren und 
di e Stabi l itii.t nochmals durchrechnen. Für d en Fali einer Einzelschicht 
sind di e Resultate mit d em zweiten Datensatz, nu r über di e Tonschicht 
bestimmt, realistischer. Die hohere Standardabweichung tür den er
sten Fali widerspiegelt unterschiedliche Schichten. 

Aus di ese n Überlegungen geht hervor, dass di e Anwendung probabili
stischer Methoden nicht mit der Anwendung irgendwelcher statisti
scher Werte gleichgesetzt werden kan n. Di e statistischen Ausgangs
werte müssen auch beurteilt werden. Die Anwendung probabilisti
scher Methoden ersetzt geotechnisches Beurteilungsvermogen nicht, 
vielmehr helten probabilistische Konzepte Überlegungen konsequent 
durchzudenken. 

Di e Langzeitstabil itii.t wurde mit effektiven Spannungen analysiert. Da 
der in  der Fundationsschicht herrschende Wasserdruck unter der 
Schüttung nicht genau bekannt war, wurden verschiedene Druck
hohen angenommen (Abb. 11 ). Die Resultate der Berechnung sind in 
Tab. 5 zusammengestellt. Der Eintluss der Porenwasserspannungen 
ist kiar ersichtlich. lnteressant ist auch ein Vergleich mit den undrai
nierten Analysen, sowohl der mittlere Sicherheitsgrad wie 
Bruchwahrscheinlichkeiten aus effektiven Spannungsanalysen sind 
niedriger als die Werte aus totalen Spannungsanalysen. Der Varia-



Gesamtstabi l i - Gesamtstabi l i-
tãt mit allen tãt o h ne Werte 

Werten aus DMT aus Trocken-
kruste 

M ittlerer Sicherheitsgrad, F 2.27 2.1 1 
Standardabweichung für F 0 .49 0.27 
B-Parameter 2.6 4.0 
Rechnerische 
Versagenswahrscheinlichkeit 0.48 . 10 2 3.0 . 10"5 

Keine Poren- Piezometrische 
wasserspannung Linie A 

im Ton Bruchflãche 4 

M ittlerer Sicherheitsgrad, F 1 .79 1 .60 
Standardabweichung von F 0.14  0.1 2  
B-Parameter 5.6 5.0 
Rechnerische Versagenswahr 
scheinlichkeit 2.8 . 1 0 9 2.4 . 1 Q•7 

tionskoeffizient ist kleiner für effektive Festigkeitsparameter (e', 0') als 
für undrainierte Festigkeiten (Su). 
Aus den Analysen geht auch hervor, dass Stabil itãtsprobleme eher 
kurzfristig auftreten würden. 
Die obenerwãhnten Erkenntnisse über Stabilitãtsprobleme konnten 
nu r durch direkte Berücksichtigung der Variabil itãt des Untergrundes 
gewonnen werden, dazu war die Anwendung probabilistischer Me
thoden notwendig. Sie kõnnen weder mit globalen Sicherheitsfakto
ren noch mit Teilsicherheitsbeiwerten gewonnen werden. 
Analog wurde die Stabilitãt der Einschnittsbõschung untersucht [30]. 
Hier zeigte sich, dass e ine Bõschung mit der Neigung 1 : 2  gegenüber 
ei n er Bõschung 2 : 3  für d en langfristigen Fali mit effektiven Spannun
gen einen Unterschied des Sicherheitsfaktors von weniger als 10 % 
ergaben. Aufgrund der damals vorliegenden lnformationen wurde 
keine Porenwasserspannung angenommen. Hingegen betrug die 
Bruchwahrscheinl ichkeit der flacheren Bõschungen bloss 62 % der 
steilern. Also auch hier zeigte sich die probabilistische Analyse über
legen. 

Dammstabilitãt 
mit gestõrter 
Scherfestig-

keit 

1 .99 
0 .74 
1 .35 

8.8 . 10"2 

Piezometrische 
Linie B 

Bruchflãche B 

1 .24 
0 .09 
2.5 

0.4 • 1 Q•2 

Tabelle 4: Resultate der Berechnung der Gesamt
stabilitat mit undrainierter Scherfestigkeit 

Tabelle 5: Resultate der Berechnung der Gesamt
stabilitat für drainierte Scherfestigkeit. 

4. 5.2 Voraussage von Verschiebungen 

Di e Verschiebungen wurden für d en Fali schnel ler, u ndrainierter Bela
stung vorausgesagt, wobei vor allem horizontale Verschiebungen von 
lnteresse waren. Für die Berechnung wurde das Programm FEEC
ON [31 ]  verwendet, welches nicht-lineares Spannungs-Dehnungs
Verhalten berücksichtigt. Das nicht-lineare Verhalten wird mit einem 
hyperbolischen Materialgesetz [32] beschrieben. Belastungsvorgãn
ge kõnnen durch aktivieren von Elementen im FE-Netz, Entlastungs
vorgãnge durch deaktivieren (Ausserbetriebsetzung) von Elementen 
zwischen den einzelnen Laststufen simul iert werden. Für die undrai
nierten Verformungseigenschaften (undrainierter E-Modul ,  E;) eine 
Korrelation z u r  undrainierten Scherfestigkeit (Su) verwendet und zwar 
E;/Su = 400 [30]. Analog zu den Stabilitãtsberechnungen wurde die 
Festigkeit variiert und die Verformungen für verschiedene Fãlle be
rechnet. Die mit mittleren Bodenkennwerten vorausgesagten Ver
schiebungen sind in Abb. 12 dargestellt. Die Verformungen sind für 
vier Laststufen dargestellt. Die erste Stufe stellt den Aushub bis aut 
die Überwerfungsgleise dar. Die zweite Stufe stellt die Aufschüttung 

Abb. 1 1 :  
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Abb. 12: Vorausgesagte Verschiebungen für mittlere Bodenkennwerte. 

Abb. 13: lnklinometermessungen langs der Schüttung. 
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Kopfverschiebungen der lnklinometer 
15190 11191 

Abb. 14: Zeitliche Entwicklung der Verschiebungen, 
Porenwasserdrücke und Schüttungen. 
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Di e Ablesungen d er lnkl inometer sind in  Abb. 13 
dargestellt, wo auch die Schichten dargestellt 
sind. In  Abb. 14 sind die Verschiebungen der ln
klinometerkêipte in Funktion der Zeit dargestellt. 
Weiter enthalt di ese Abbildung au eh d en Verlaut 
der Porenwasserüberdrücke im Tan sowie die 
Vorgange der verschiedenen Aushub- und 
Schüttphasen. Zuerst schienen sich al le lnkl ino
meter über die gesamte Hêihe zu bewegen. Bei 
lnkl inometer L hielt dieses Verhalten über d i  e ge
samte Zeit an. Bei lnklinometer E und M zeigten 
si eh aut 1 bis 2 Mete r Schichtstarke konzentrierte 
Schubvertormungen, deren Hêihenlage ent
sprach dem Niveau der Überwertungsgleise. Da 
die Gründe tür di e Bewegungen nicht von vorn
herein klarwaren, wurden zwei zusatzliche Boh
rungen abgeteutt und dari n Druckgeber versetzt. 
M an konnte auch eine seitliche Ausbreitung der 
Porenwasserdrücke intolge Autschüttung ver
muten. Gleichzeitig wurde mit einem Taschen
schertlügel innerhalb der Bohrkerne die undrai
nierte Schertestigkeit des Seetons gemessen 
und an Proben Wassergehalt und Atter
berggrenzen bestimmt. Diese Resultate sind in 
Abb. 1 5  dargestellt. In Bohrung 13 M2 wurden 
wesentlich tietere undrainierte Scherfestigkeiten 
(70 - 80 kPa) statt der ursprünglich gemessenen 
( 120 kPa) testgestellt . In  Bohrung 13 E2 wurde 
kein solcher Abtall testgestellt. Wir kêinnen uns 
trotzdem vorstel len, dass sich neben der Boh-
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aut halbe Hêihe, die dritte den vollen Aushub und die vierte die volle 
Autschüttung dar. 

Von praktischem lnteresse sind di e vorausgesagten horizontalen Ver
schiebungen langs dem lnkl inometer. Diese betragen an der Ober
tlache: 

- 55 mm tür M ittelwerte, 
- 50 mm tür Mittelwerte weniger Standardabweichung, 
- 77 m m tür Mittelwert weniger eine Standardabweichung, 
- 1 60 mm tür Mittelwert weniger drei Standardabweichungen. 

4.6 Überwachung des Verhaltens der Schüttung 
und des Einschnittes 

Die installierten Überwachungsinstrumente sind in Situation (Abb. 8) 
und Querschnitt (Abb. 9) dargestellt. Langs de r Bêischungskante wur
den vier lnkl inometer versetzt, die in die untenliegende Morane 
eingebunden waren. Unter den hêichsten Schüttungen mit den tiet
sten Einschnitten (Querschnitten 9 u nd 1 1 )  wurden unter der Mitte und 
am Fuss der Bêischung noch ein Porendruckgeber versetzt. Weiter 
wurden unter der Schüttung auch Setzungsplatten versetzt. Da die 
Messstangen mit der Schüttung hochgezogen werden mussten, er
gaben sich Probleme mit der Ablesung und lnterpretation der Set
zungsmessungen. Weiter wurden zusatzlich in der Nahe der lnklino
meter M und E Druckgeber in Bohrungen versetzt, nachdem sich bei 
den entsprechenden lnklinometern unerwartete Vertormungsbilder 
eingestellt hatten. 

rung eine weiche Zone betindet. 
Nachrechnungen mit Finite Elementen, unter Berücksichtigung einer 
weichen Schicht, haben ahnliche Vertormungsbilder ergeben. 

Betrachten wir die zeitliche Entwicklung der Vertormung bei lnklino
meter E, so zeigte sich im April 1990 eine plêitzliche Beschleunigung 
der Vertormungen. Diese tallt zusammen mit dem Fertigstellen der 
Fussschüttung (Abb. 9), wo die Berme von der Breite der ursprüngli
chen Baupiste auf die Wegbreite verschmalert wurde. Diese geringe 
Schüttung hatte betrachtliche Wirkungen. Die horizontalen Ver
tormungen beschleunigten sich stark von April bis Juni  1990. Al ler
dings zeigte sich bei den Porenwasserdrücken in E2 bloss ein An
stieg u m einen Meter. Als ein Jahr spater bei Querschnitt F die End
schüttung vorgenommen wurde, ergab sich bloss ei n zeitweil iger An
stieg des Porenwasserdruckes um 2 Meter, aber keine zusatzliche 
Horizontalverschiebung. 

Die Messungen der l nkl inometer wurden in grêissern zeitlichen 
Abstanden weitergeführt. Es ergaben sich über di e letzten zwei Jahre 
keine nennenswerten zusatzlichen Horizontalverschiebungen. 

Vergleicht man die vorgangig vorausgesagten und die beobachteten 
Verschiebungen [33], so zeigt sich, dass diese, mit Ausnahme von 
Querschnitt E, etwa um einen Faktor 2 zu gross vorausgesagt wur
den. Diese Genauigkeit erscheint tür bodenmechanische Verfor
mungsvoraussagen recht gut. Jedenfalls bewahrten sich die Verfor
mungsberechnungen und erlaubten ei ne Beurtei lung der Verformun
gen, o h ne dass kostspielige Baumassnahmen ergriffen werden muss
ten. 
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4.7 lnstabilitiiten in der Einschnittbõschung 

Wãhrend der W inter 1 989/90 und 1990/91 traten unerwartete l nstabil i
tãten der Einschnittsbbschungen, 1 990/91 auch weit entfernt der 
Schüttung auf (Abb. 16). Wãhrend dem ersten Winter konnte noch 
keine zufriedenstellende Erklãrung fürdie lnstabil itãten gefunden wer
den. Di e aufgetretenen Rutsche von etwa 20 Mete r Lãnge wurden sa
niert, indem der abgerutschte Seebodenlehm durch Kies ersetzt 
wurde. Nach der zweiten Serie von Rutschen, welche über das Jah
resende 1990/91 auftraten, war die Ursache offensichtlich. Die Rut
schungen ereigneten sich jeweils nach Tauperioden mit starken Nie
derschlãgen, welche auf lãngere, kalte trockene Perioden mit Tem
peraturen unter dem Gefrierpunkt folgten. Die Rutschungen sahen 
aus wie ei ne Solifluktion. Wir kamen deshalb zum Schluss, dass ge
frorener Boden und der Niederschlag die Hauptursache der Rut
schungen waren. 

Wãhrend der Kãlteperiode gefror die Oberflãche der Boschung und 
alle Risse im ausgetrockneten Ton wurden verschlossen. Die Risse 
in d er Trockenkruste des Seebodenlehms bildeten e in Netz von Was
serkanãlen geringen Volumens (kleine Porositãt). Wãhrend der war
men Jahreszeiten konnte sich das Wasser, das in geringen Mengen 
floss, praktisch unbemerkt drainieren. Wãhrend der Sanierungsar
beiten konnte auf dem undurchlãssigen Ton auch geringe Mengen 
sauberen Wassers festgestellt werden, welches nu r aus Rissen aus
fliessen konnte. Anders war das Verhalten im Winter nach Tauperi
oden. D er Niederschlag konnte h inter de r Schüttung durch di e Ober
flãchen in den Boden eindringen, aber nicht mehr durch die gefrore-
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ne Bbschung austreten.  Wasser staute sich auf, und wegen der ge
ringen Porositãt bildete sich rasch ein hoher Wasserdruck aus. Die
ser führte zu den Rutschungen. Mit der Kenntnis der Ursachen war 
es e infach, wirksame Sanierungsmassnahmen zu treffen.  Es musste 
eine wirksame Drainage der Bbschung unterhalb der Frosttiefe ge
schaffen werden. In  Bereichen, wo eine Rutschung aufgetreten war, 
wurde das abgerutschte Material entfernt (Abb. 1 7) und eine Draina
geschicht aus Sickerbeton mit Drainageleitung eingebaut. Darüber 
wurde der Boden mit vorhandenem siltigem Kies ersetzt. In Ab
schnitten, wo sich noch keine Rutschungen ereignet hatten ,  wurden 
Drainageschlitze (Abb. 18) bis in 1 .5 Meter Tiefe erstellt. Da das Was
ser hauptsãchlich an der Grenze des verwitterten Tons zum Seeton 
zirkulieren konnten, wurden die Y-Drainagen so angeordnet, dass 
diese Grenzschicht erfasst wurde. 

Di ese Massnahmen haben sich bewãhrt, es wurden seither keine Rut
schungen mehr festgestellt. Dies konnte wãhrend zweier Jahre über
prüft werden. Seit einem Jahr rollt der Bahnverkehr über die Über
werfungsgleise vor der Einschnittbbschung durch. 

4.8 Gewonnene Erfahrungen 

Die Schüttung lttigenmbsli ist ein anspruchsvolles Erdbauwerk. Es 
zeigte sich, dass umfassend geplante Baugrunduntersuchungen mit 
verschiedenartigen Feld- und Laboruntersuchungen ein zuverlãssi
ges Bild ü ber die Untergrundverhãltnisse ergeben. Probabilistische 
Stabil itãtsberechnungen erlaubten es, massgebende Bedingungen 

Abb. 16: Rutschungen in 
Einschnittboschungen im Winter 



Abb. 1 7: Sanierung einer Rutschung 
Oberteil im verwítterten Ton, unten 
im «norma/en Ton». 

herauszukristallisieren. Dies ware mit deterministischen Methoden 
(Giobaler Sicherheitsfaktor) oder pseudo-probabilistischen Methoden 
(Teilsicherheitswerten) nicht mõglich. 

Zuverlassige Voraussagen der Verformungen bedingen, dass diese 
Analyse von Personen durchgeführt werden, di e gute Kenntnisse vom 
bodenmechanischen Verhalten haben und so di e für di e Analyse nõti
gen Parameter wahlen kõnnen. Die Wahl der Parameter und Analy
se sind so eng miteinander gekuppelt, dass diese Voraussetzung un
abdingbar ist. 

Die Anwendung neuer, verbesserter Untersuchungstechniken, so
wohl in-silu wie i m Labor, hat sich bewahrt. 

Überwachungsmessungen sind unerlasslich. Es muss bei solchen 
Erdbauten auch mit abweichendem Verhalten gerechnet werden. 
Messungen von zuverlassigen Beobachtungssystemen liefern die 
notwendige lnformation, um die Gründe der Abweichungen heraus
zukristal lieren und u m Massnahmen zu treffen .  Überwachungssyste
me müssen rechtzeitig installiert werden un d sollten nach Mõglichkeit 
die Bauarbeiten nicht behindern. Es ist darauf zu achten, dass genü
gend Messgerate installiert werden (Redundanz). lnklinometer-Mes-

Abb. 18: Vorsorgliche 
Drainagemassnahmen 

sungen sollten von der gleichen Person mit dem gleichen lnstrument 
durchgeführt werden. E i  n Bedienungsdetail bei der Ablesung kan n zu 
unterschiedlichen Messresultaten führen. 

Beim Betrieb einer Erdbaustelle kõnnen nicht alle Vorgange geplant 
werden. Es treten auch Ãnderungen der Bauvorgange aut. Es kann 
sein, dass kleine Bauvorgange wesentliche Effekte auslõsen kõnnen, 
wie dies beispielsweise bei de r Fertigstel lung de r Schüttung langs der 
Berme der Fali war. Es ist für Bauleiter und Ausführende schwierig 
und zeitlich oft nicht mõglich, solche Angaben dem Geotechniker zu 
übermitteln.  Messungen dürfen nicht einfach durchgeführt und abge
legt werden. Sie müssen laufend interpretiert werden. Diese lnter
pretation muss aber alle Einflüsse erfassen, weshalb diese lnterpre
tationen von de n gleichen Personen durchgeführt werden sollten, wel
che sich aber laufend durch Begehungen auch ei n Bild über die Vor
gange auf der Baustel le, sowohl im Normalfall wie bei Zwischenfal
len, machen. Unscheinbare visuelle Beobachtungen und deren Ana
lyse i m Gesamtrahmen kon nen z u d en richtigen Massnahmen führen. 
Dies war beispielsweise der Fali bei den lnstabilitaten der Bõschung, 
wo wahrend d er ersten Sanierungen geringe Wassermengen auf d em 
Seeton beobachtet werden konnten. 
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Der Aufwand für Bemessung, Überwachung und Auswertung und spe
zielle Finite Element-Berechnungen hat sich gelohnt. Diese Kosten 
betragen bloss einen Bruchteil der Kosten einer Stützkonstruktion, 
welche sonst mbglicherweise gebaut worden ware. 

5 .  V E R G L E I C H  D E R  B E I D E N  B A U W E R K E 
U N D  A L L G E M E I N E  F O L G E R U N G E N  

Beide Bauwerke kamen i n  feinkbrnige Bbden zu l iegen. Da es sich 
aber um unterschiedliche Bbden, namlich nichtbindige Silte und bin
dige Tone (tonige Silte) handelte, war die geotechnische Problem
stel lung jeweils anders. Deshalb mussten unterschiedliche Berech
nungsmethoden angewandt werden und es wurden unterschiedliche 
Überwachungssysteme installiert. 

Echte probabilistische Methoden haben ihre Nützlichkeit bei d er Beur
teilung von Stabilitatsproblemen bewiesen. Die mit probabilistischen 
Methoden gewonnenen Erkenntnisse kbnnten mit deterministischen 
Methoden nicht gewonnen werden, seien dies nun globale Sicher
heitsfaktoren oder Teilsicherheitsbeiwerte. Die Anwendung von Teil
sicherheitsbeiwerten wird oft mit probabilistischen Methoden gleich
gesetzt, dies ist nicht der Fali. Die notwendigen statistischen Voraus
setzungen für die Anwendung von Teilsicherheitsbeiwerten sind bei 
geotechnischen Problemen meist nicht gegeben. Die Variablen sind 
nicht unabhangig, d .  h .  sie sind korreliert. Es ist deshalb nicht mbg
l ich, Belastung und Widerstand zu entkoppeln .  Probabilistische Me
thoden werden in der Geotechnik mit Erfolg angewendet [34], bei
spielsweise in der Offshore lndustrie. Es zeigt sich auch, dass di e Be
stimmung geotechnischer Parameter mit ihrer Streubreite eine der 
Hauptaufgaben der geotechnischen Analyse ist. 

Die Voraussage der Verformungen, entweder mit empirischen 
Korrelationen oder Berechnungen, ist zur Beurteilung der Stabilitat 
notwendig. 

Für Verformungsberechnungen ist es nbtig, zuverlassige Boden
kennwerte zu kennen. Mit modernen Labor- und in-situ Untersu
chungen kbnnen Bodenkennwerte zuverlassig eingegrenzt werden. 
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• Ausblick 

E I N F Ü H R U N G  

lch mochte mit einem Zitat aus der SIA-Doku mentation «Anwendung 
der neuen Tragwerksnormen des SIA im Grundbau» von Kurt Suter, 
Di rektor des Bundesamtes tür Strassenbau, beginnen : 

• SIA-Normen sind keine Lehrbücher. 
• SIA-Normen sind ke ine Gedankenstütze un d Ersatz für Wissen. 
• SIA-Normen sind keine gesammelten Sturheiten. 
• SIA-Normen sollen angewendet werden und anwendbar sein .  

Gelten diese v ier  Aussagen auch, talls man das Wort «SIA-Normen» 
durch «Computerprogramme" ersetzt? 
• Wie die SIA-Normen konnen auch Anwendungsprogramme die An

torderungen an ei n Lehrmittel nicht ertüllen, da sie aut ei ne effizien
te Losung von Problemen ausgerichtet sind. Computerunterstützten 
Lernmethoden raumen wir jedoch e ine grosse Zukuntt e in .  H i er steht 
den Schulen noch ein riesiges Forschungspotential offen .  

• Cornputerprogramrne sind auch kein Ersatz t ü r  Fachwissen. Dank 
der Moglichkeit, viele Varianten mit geanderten Parametern rasch 
durchrechnen zu lassen, kann mit einem Computerprogramm rela
tiv bequem ein Einblick in das grundsatzliche Verhalten eines Be
rechnungsmodells gewonnen werden. Dies ist allerdings nur mog
lich, wenn der Benutzer über eingehende Kenntnisse der verwen
deten Rechenmodelle und -methoden verfügt. Werden Programme 
ausschliesslich als Gedankenstütze zur Problemlosung verwendet, 
so stellen sie, wie jede einseitige Betrachtungsweise, eine Getahr 
d ar. 

• Bei einem gegebenen Berechnu ngsmodell müssen Computerpro
gramme stur arbeiten, d .h .  immerdieselbe, nachvollziehbare Losung 
lietern. Bei der W ahi des Berechnungsmodells sollen sie jedoch die 
grosstmogliche Flexibilitat bieten und dem Anwender keinen Lo
sungsweg autzwingen. 

• Die Anwendung von Computerprogrammen ertordert ein gewisses 
Verstandnis tür di e Aspekte der lntormatik und Kenntnisse über die 
dem Programm zugrunde gelegten Berechnungsmodelle. Was aus 
der Sicht des Programmentwicklers g etan werden kan n, damit Com
puterprogramme anwendbar sind, soll im übernachsten Abschnitt 
besprochen werden. 

B E R E C H N U N G S M ET H O D E N  

l m Grundbau existieren Programme unter anderem tür die Behand
lung tolgender Themen:  

• Boschungsstabilitat 

• Baugrubenabschlüsse 
• Stabil itat und Dimensionierung von Stützmauern 
• Setzungsberechnungen 
• Sickerstromungen 

• Berechnungen von Tunnelbauten 

Für Standsicherheitsberechnungen werden derzeit tolgende zwei Be
rechnungsmethoden verwendet: 

• Lamellenverfahren 

• Nichtlineare Finite-Eiement-Programme 

Wahrend die erste Methode eine Umsetzung der entsprechenden 
Handmethoden in ein Computerprogramm darstellt, ist die Methode 
der tiniten Ele m ente erst durch di e Verfügbarkeit von Rechenanlagen 
moglich geworden. 

Heute werden praktisch in allen lngenieurbüros Finite-Eiement-Pro
gramme tür ein breites Spektrum von statischen Berechnungen ein
gesetzt (Piatten, 20/30 Rahmen usw.). Dabei handelt es sich tast 
ausschl iesslich u m l inear-elastische Programme. Bei geotechnischen 
Berechnungen sind aber i mmer inkrementelle, elastoplastische Ana
lysen notwendig,  welche in mancherlei H insicht sehr viel komplexer 
sind. Einerseits verlangen sie einen relativ grossen Vorbereitungs
autwand und eine sehr sorgtaltige Auswahl der Berechnungs- und 
Materialparameter. Anderseits ist die moglichst wirklichkeitsgetreue 
Ertassung aller Effekte mit vielen theoretischen Problemen verbun
den, die zur Zeit noch nicht eindeutig gelost sind. Die Eingabe aller 
notwendigen Materialparameter ertordert eine überdurchschnittliche 
Ertahrung, und meistens erlaubt erst eine «Kalibrierung» der Be
rechnungsresu ltate mit vorhandenen Versuchen ei ne vorsichtige Ex
trapolation aut andere Problemstel lungen. 

Die Verwendung von immer raffin ierteren theoretischen Modellen tür 
die Beschreibung des Materialverhaltens tauscht eine fiktive, rein 
rechnerische Genauigkeit vor. Viele Experten sind der Meinung, dass 
angesichts des grossen Mehrautwandes nu r sehr wenig zusatzliche 
lntormation herauskommt. Die Methode der tiniten Elemente scheint 
daher i m Grundbau zur Zeit ehertür Forschungsprojekte und tür Spe
zialobjekte geeignet zu sein, bei denen die Berechnungsresulate 
durch begleitende Versuche mit Feldmessungen veritiziert werden 
konnen. Aus diesen Gründen werden die klassischen Lamellenver
tahren auch in Zukuntt ihre Daseinsberechtigung haben, wenn auch 
in gewissen Fallen nu r als Erganzung und Kontrol le zu den oben be
schriebenen Vertahren. 

Bei den klassischen Methoden zur Standsicherheitsberechnung im 
Grundbau wird das statische Gleichgewicht an eintachen, überblick
baren Bruchmechanismen tormul iert, und man benotigt zudem nur 
wenige Materialparamter. Durch langjahrige praktische Erlahrungen 
sind zudem alle mit diesen Berechnungsmethoden zusammenhan
genden Anwendungsgrenzen und Schwierigkeiten hinlanglich be
kannt. 

E N TW I C K L U N G  D E R  P R O G R A M M E  I M  G R U N D B A U  

Sowohl tür klassische Methoden als auch tür die Finite-Eiement-Me
thoden sind lmplementationen als Computerprogramme seit lange
rem verfügbar, wobei sich der zugrundeliegende theoretische Rah
men in den letzten Jahren nurwenig verandert hat. Grosse Fortschritte 
sind aber bei der Bedienung dieser Programme zu verzeichnen. Die 
Entwicklung soll deshalb hier in groben Zügen beschrieben werden: 

• Di e ersten Computerprogramme, welche d er lngenieur einsetzte, lie
ten im Batch-Betrieb. Der Anwender bereitete also die Eingabeda
ten in Form eines Lochkartenbündels oder ei n er Textdatei vor, über
gab sie dem Rechner und erhielt die Resultate i m Anschluss an die 
Berechnung in Form eines vorwiegend numerischen Outputs. Es 
gab keinerlei Dialogmoglichkeit zwischen Anwender und Computer 
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und somit auch keine Benutzerobertlii.che. Bezogen aut unser 
Thema stammen diese Programme aus einer prii.historischen Zeit. 

• Als die Computer kleiner wurden und dem Anwender nii.her rückten, 
kamen die dialogtahigen Programme aut. Gróssere Büros konnten 
sich erstmals Min icomputer leisten, an welche mehrere Arbeitssta
tionen, sogenannte Konsolen, angeschlossen waren. Von der be
schrii.nkten Hardware diktiert, war die Benutzerschnittstelle noch 
sehr bescheiden: eintaches Frage- und Antwortspiel , Scroii-Modus, 
keine Gratik. 

• Dann kamen die ersten PC's aut den Tisch des l ngenieurs und mit 
ihnen ein grosser Fortschritt in der Benutzerfreundlichkeit der Pro
gramme: Full Screen Mode, Eingabemasken, hierarchisch geglie
derte Menus, beschrii.nkte Gratiktii.higkeit zu Kontrollzwecken, gra
tikfii.h ige Matrixdrucker für d i  e Ausgabe usw. Typisch für di ese erste 
Generation von interaktiven Programmen war meist noch ei ne klare 
Gliederung in Eingabe-, Berechnungs- und Ausgabetei l .  Eine Ar
beitsweise in de r Art von «Was wii.re, wenn . . .  " ,  al so e in di rektes Be
obachten der Auswirkungen von Anderungen an den Eingabepara
metern war, nicht zu letzt wegen der zu schwachen Rechenleistung, 
noch nicht móglich. 

• M it der Maus als bil l iges grafisches Eingabegerii.t und mit den Fort
schritten in der allgemeinen Leistungsfii.higkeit wie auch in der Gra
fikauflósung der Computer war der Weg für einen weiteren Ent
wicklungsschritt in Richtung einer modernen Benutzeroberflii.che be
reitet. Anhand unserer neuen Programme soll gezeigt werden, wo 
wir heute stehen. 

Bevor wir uns den Einzelheiten einer modernen Benutzeroberflii.che 
zuwenden, móchten wir uns aber noch zwei kritische Fragen stel len: 
• Stellt die stii.ndige Verbesserung der Benutzeroberflii.che eine rein 

ii.sthetische Frage dar? 

• Kónnen dan k eintacher Programmbedienung nu n auch Laien lnge
nieurarbeiten leisten? 

Ziel der Obertlii.chenentwicklung ist einerseits die Befreiung des An
wenders von computerspezifischem Detailwissen. Er soi l si eh mit sei-
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ne m eigentlichen Problem und nicht mit de m Computer beschii.ftigen 
kónnen. Anderseits soll die Benutzeroberflii.che die Datenfülle eines 
komplexen Problems so prasentieren, dass der Anwender stii.ndig 
ei nen móglichst guten Überblick behii.lt. J e besser d i  ese Forderungen 
erfüllt sind, desto eher kann sich der l ngenieur auf sein eigentl iches 
Problem und auf di e Modellbildung konzentrieren, und das Programm 
wird zu dem, was es sein sollte, namlich zu einem nützlichen Hi lfs
mittel .  

B E I S P I E L  E I N E R  B E N U TZ E R O B E R F L Á C H E  

Anhand des untenstehend dargestellten Bildschirms sollen die we
sentlichen Elemente der Benutzeroberflii.che am Beispiel eines Pro
gramms für die Stabi litii.tsberechnung i m G rundbau besprochen wer
den. 

Der Grafikeditor 

Die grósste Flii.che des Bildschirms ist für die Arbeit mit dem G rafik
editor reserviert. In dieser Zone wird das zu bearbeitende Baugrund
problem definiert, indem eine «beschriftete" Zeichnung mit CAD-Me
thoden erstellt wird. Dabei stehen viele aus den CAD-Programmen 
bekannte Konstruktionsmethoden zur Verfügung. Der Vorteil gegen
über der früheren Arbeitsweise mit hierarchisch gegl iederten Menus 
und Eingabemasken besteht dari n, dass jede Eingabe sofort als be
schriftetes G rafikobjekt visuell am Bildschirm quittiert wird. 

l m Gegensatz zu ei ne m normalen Zeichnungsprogramm werden die 
grafischen Objekte zusii.tzlich mit Attributen ausgestattet. Bei einem 
Polygonzug, welcher di e Oberkante einer Bodenschicht definiert, sind 
dies z .  B .  die zugehórigen Bodenkennwerte. 

Ein grafisches Element eines bestimmten Typs wird erzeugt, indem 
das entsprechende Symbol am l inken Bildschirmrand mit der Maus 
angewii.hlt und die Geometrie Punkt für Punkt eingegeben wird . Sind 
neben der rein geometrischen lnformation eines Grafikobjektes zu
sii.tzlich Attribute einzugeben, so werden diese in einem Dialogfen
ster abgefragt. 



Das Hi lfesystem 

Trotz standig verbesserter Bildschi rmgestaltung ist es nicht immer 
móglich , den Dialog mit dem Benutzer so zu gestalten ,  dass alle vom 
Programm benótigten Eingaben sotort und eindeutig ersichtlich sind. 
I n  vergangenen Zeiten musste deshalb das aut den Knien bereitlie
gende Handbuch zu Rate gezogen werden. 
Eine elegantere Methode, den Benutzer zusatzlich zu unterstützen, 
besteht dari n, die benótigte lntormation mittels eines «On-l ine»-Hi lte
systems zur Verlügung z u stel len. Dan k d er schnell wachsenden Disk
Kapazitaten ist es heute móglich, ein Programm mit einer umfangrei
chen Dokumentation auszustatten .  Das mühselige Blattern in dicken 
Walzern entfallt und tragt damit betrachtlich zu ei ne m entspannteren 
Umgang mit dem Computer bei. Zudem kann jede vom Programm
hersteller ausgelieferte Diskette mit der aktuellsten Version der Pro
grammbeschreibung versehen werden, womit der Anwender vom 
Austauschen von Korrigenda-Biattern entlastet wird. 
M it steigendem Umfang des Hilfesystems stellt sich immer mehr das 
Problem, wie die gewünschte lnformation schnell getunden werden 
kann .  Eine Móglichkeit besteht darin, den Zugang mit Hilte eines ln
dexes, ahnlich wie bei  e inem Buch, zu organisieren:  Al le im Hi ltesy
stem behandelten Themen werden in einer Liste dargestellt, und nach 
Wahl des entsprechenden Feldes wird der gewünschte Abschnitt am 
Schirm abgebildet. Eine raffiniertere Art, dem Benutzer den Zugang 
zum H iltesystem zu ermóglichen, besteht darin ,  vom Programm aus 
zu überwachen, in  welcher Situation sich der Benutzer gerade betin
det und bei einem allfall igen Hi lferut di rekt die passenden Abschn itte 
des Hi ltetextes anzuzeigen. Man nennt dieses Verfahren « kontext
sensitive, Hilfe. Es vereinfacht die Suche von lnformation ganz we
sentlich. Kennt das Programm zudem den Typ des Benutzers, so kan n 
es einem Antanger eine andere Art von Hi lte bieten als dem Exper
ten .  
Normalerweise kann aut einem Bildschirm n u r  eine beschrankte 
Menge an lntormation dargestellt werden .  Zudem werden vielleicht 
Begriffe verwendet, die an anderer Stelle ausführlich beschrieben 
sind. Mit Hilte von Querverweisen kann auch dieses Problem mit 

ei ne m Hi ltesystem eleganter gelóst werden als mit einem Handbuch. 
Der Benutzer kann durch Anklicken von speziell markierten Schlüs
selwórtern sofort aut neue Themen springen und ausführlichere ln
tormationen dazu erhalten .  Ein beliebiges Herumwandern innerhalb 
des H iltesystems ist móglich u nd sollte dazu führen, dass die Móg
lichkeiten des Programms besser und schnel ler erkundet werden kon
nen. 

Fal ls ein Begriff des Hi ltetextes nicht als Schlüsselwort markiert ist, 
kann der ganze Hilfetext sequentiell nach diesem Begriff durchge
sucht und alle Abschnitte, die diesen enthalten, angezeigt werden .  

Dan k der  heute üblichen Bildschirmautlósungen ist es auch móglich, 
die Texte des Hi ltesystems mit Bildern auszustatten , was ebenfalls zu 
einer Qual itatssteigerung der Programme beitragt. 

Gewisse Themenbereiche ei g nen sich nach wie vor besser für ei n ge
drucktes Handbuch, so z. B. alle Erklarungen über die verwendete 
Theorie oder Anleitungen zur Model lbildung.  Am Computer muss aber 
al le lntormation zu Vertügung stehen, die i m direkten Zusammenhang 
mit der Programmbedienung steht. 

Objektorientierte Arbeitsweise 

E ine wesentliche Ànderung gegenüber trüheren Programmen hat das 
Bearbeiten bereits eingegebener Daten erfahren .  Wahrend früher bei 
d er Neueingabe wie auch bei Ànderungen mit denselben Mitteln (h ier
archische Menus, Eingabemasken) gearbeitet wurde, stehen heute 
tür diese zwei Bereiche unterschiedliche Methoden zur  Verfügung. Zu 
andernde Objekte werden mit der Maus ausgewahlt, und anschlies
send gibt ein Funktionsmenu Auskunft über alle Móglichkeiten ,  wie 
d i  ese Objekte verandert werden kónnen. E in gewahltes Polygon kan n 
z. B. verschoben, kopiert, gelóscht oder dessen Attribute kónnen 
geandert werden .  Die für die ausgewahlten Objekte zur Verfügung 
stehenden Methoden sind objekttypenabhangig, weshalb man diese 
Arbeitsweise «Objektorientiert, nennt. 
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Der Vortei l  für den Benutzer liegt unter anderem darin, dass auf alle 
Daten sehr schnell zugegriffen werden kan n und dass diese mit kon
sistenten Mitteln verii.ndert werden kêinnen. 
Am Beispiel der Verii.nderung eines Polygonpunktes soll dies 
nochmals i l lustriert werden: Je nachdem, ob man einen Punkt einer 
Bodenschicht, ei nen Punkt des Wasserspiegels oder ei nen Punkt d er 
Terrainoberflii.che ii.ndern mêichte, muss beim konventionellen Vor
gehen zuerst ins entsprechende Eingabemenu gewechselt, dort z. B. 
die Funktion «Modifizieren, aufgerufen und anschliessend angege
ben werden, welchen Punkt man ii.ndern mêichte. Es ist einfach ab
zuschii.tzen, welche Arbeit den Benutzer erwartet, falls das gesamte 
Baugrundmodell, d. h. alle Eingabepunkte, u m beispielsweise ei nen 
Meter nach rechts verschoben werden müssen. 
lm Gegensatz dazu selektiert man beim heutigen objektorientierten 
Vorgehen einfach den oder die zu ii.ndernden Punkte und wii.hlt aus 
dem Menu der mêiglichen Ânderungen die gewünschte Methode aus. 
Si e wird natürlich auf al le gewii.hlten Koordinatenpunkte angewendet. 
Weil man nicht mehr über mehrere Menus zur gewünschten Funkti
on absteigen muss, wird auch der Überblick über alle Eingabedaten 
stark vereinfacht. Das Baugrundmodell wird sozusagen als «aktive, 
(bearbeitbare) Unterlage auf einer einzigen Bildschirmseite darge
stellt. Abfragen und Ânderungen erfolgen nach dem eben beschrie
benen M uster. 

Layer 
E ine grosse Hi lfe bei der Bearbeitung des Rechenmodells ist di e Mêig
lichkeit, die Sicht auf di e Daten je nach Gesichtspunkt zu verii.ndern. 
E ine aus d em CAD bekannte Mêiglichkeit besteht dari n, d i  e grafischen 
Elemente auf verschiedenen Layern anzulegen, di e dan n j e nach Sicht 
ei n- und ausgeschaltet werden kon nen. Auch Resultate von Berech
nungslii.ufen müssen als Layer dazugeschaltet werden kêinnen. 

Resultat-Ausgabe 
l mmer wichtiger wird die grafische Gestaltung der Resultate. l m lde
alfall finden al le Eingabe- und Resultatdaten auf einer A4-Seite Platz. 
Da das Programm jedoch nicht für alle Fal le automatisch ei ne intell i
gente Seitenanordnung finden kann,  müssen die erzeugten Bilder 
vom Benutzer nachbearbeitet werden kêinnen. Vom Programm er
zeugte Beschriftungen sollen verschoben, ergii.nzt, gelêischt, und die 
Zeichnungen sollen au eh mit eigenen Lin i en und Texten versehen wer
den kon nen. Damit aber nicht jeder Berechnungsgang nachbearbei
tet werden muss, soll es auch mêiglich sein, standard isierte Ausga
betypen in einer Bibliothek zu verwalten .  

6 4  

A U S B L I C K  

Au f d em si eh schnell ii.ndernden lnformatikgebiet darf e i n  Vortrag nicht 
ohne einen Ausblick auf künftige Entwicklungen enden. Vorausge
setzt, dass der Blick nicht in allzu weite Entfernungen gerichtet ist, 
kêinnen ein paar Voraussagen gewagt werden :  
• Der Benutzerkomfort wird weiter verbessert werden, indem di e Pro

gramme ausführlichere Plausibil itii.tskontrollen durchführen und den 
Benutzer auf allfii.llige lnkonsistenzen hinweisen. 

• Weil sich gewisse l ndustriestandards etablieren, wird die Daten
übertragung zwischen verschiedenen Programmen (Zeichnungs-, 
Berechnungs-, Textverarbeitungsprogramm) vereinfacht werden. 

• Standardberechnungen werden schnell durchgeführt werden kon
nen, indem die Berechnungsprogramme ei ne grosse Bibliothek von 
parametrisierten Normfii.llen bereitstel len. 

• Dank neuen Eingabegerii.ten, wie zum Beispiel der Zeigestift ( Pen) ,  
wird sich das objektorientierte Arbeiten weiter etablieren. 

Trotz all dieser erfreul ichen Aussichten werden auch künftige Pro
gramme weder das Know-how des lngenieurs ersetzen noch diese 
Tagung überflüssig machen. Oder mit anderen Worten :  Der Compu
ter wird vielleicht zum schlauen Assistenten, aber niemals zum er
fahrenen Experten l  
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