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Techniques de jet, mise en ceuvre et limites d’applications

Eric Leboucq

Parmi les techniques de consolidation ou d’étanchement des sols, il
faut distinguer

 celles ou le matériau d’apport constitue des inclusions localisées

* celles ou le matériau d’apport est plus ou moins dispersé dans la
masse

Dans la premiere catégorie, on peut classer des procédés tels que

les colonnes ballastées ou l'injection solide (compaction grouting).

Dans la seconde catégorie, on peut distinguer, de nouveau, 2 sous-

ensembles

* les procédés d’injection par lesquels la structure du terrain n'est pas
fondamentalement modifiée

* les procédés par mélange in situ par lesquels cette structure est to-
talement bouleversée.

Enfin, dans ce second sous-ensemble, on peut encore séparer les

techniques ou I'incorporation est réalisée

e par mélange mécanique (tariéeres par exemple)

de celles ou elle est réalisée

e par mélange hydrodynamique c’est-a-dire le jet

Le jet n’est donc pas un procédé d'injection du sol comme ses appel-

lations anglophone (jet grouting) et germanophone (HDI = Hochdruc-

kinjektion) le laisseraient croire, mais une technique de mélange in
situ de sol et de liant, c’est pourquoi on I'appelle parfois aussi jet mix.

1 PRINCIPES DU JET GROUTING

L’idée du jet est née au Royaume uni alafin des années 60. Une pre-
miére réalisation expérimentale au Pakistan, bien que couronnée de
succes n'eut pas de suite.

Il faut attendre le tout début des années 70 pour voir 'idée reprise au
Japon avec des moyens différents en particulier pour ce qui est des
pompes utilisées.

Depuis, les systéemes de jet grouting se sont multipliés et leur domai-
ne d’application n'a cessé de s’étendre.

Le procéde jet grouting conduit a:

e détruire le terrain par un jet a grande vitesse (a haute énergie ciné-
tique)

* mélanger le terrain en place avec un matériau extérieur (générale-
ment du ciment) contenu dans le coulis du jet

« faire remonter en téte de forage les volumes surabondants mélan-
gés (rejets).

Le résultat est la formation d’'un «béton de sol» dont les caractéristi-
ques mécaniques dépendent des caractéristiques rhéologiques du
terrain en place (granulométrie, minéralogie, valeurs géotechniques,
etc.....) et des parametres de traitement.

2 LES DIFFERENTS SYSTEMES DE JET
En pratique le traitement se déroule de la fagon suivante:

on réalise tout d’abord un forage en petitdiamétre sur la hauteur du
terrain a consolider. Dans les terrains faciles, on peut utiliser direc-
tement pour le forage la ligne d’outil qui servira ultérieurement pour
le jet. Cette ligne d’outil est constituée d’un train de tiges creuses
équipé en pied d’un moniteur portant la buse de jet et en téte, d’'une
téte d’alimentation rotative.

'équipement une fois descendu au fond du forage est mis en rota-

tion lente et une pompe a haute pression envoie le fluide du jet a tra-
vers la buse du moniteur. Le jet déstructure le terrain sur une certai-
ne distance et, dans un mouvement combiné de rotation et de remon-
tée lente, réalise une «colonne» de béton de sol dont le diametre dé-
pend des caractéristiques du terrain et des parameétres de traitement.

* les particules constitutives du terrain sont mélangées avec le cou-
lis et fensemble est remonté en surface hormis les fractions gros-
sieres lourdes du sol.

Cette procédure est commune a tous les systemes de jet. qui se dis-
tinguent, en fait, par le réle des fluides mis en oeuvre.

2.1 Le systeme jet simple

Un seul fluide de coulis de ciment a haute pression (plusieurs di-
zaines de Mpa) sert a déstructurer le terrain et le mélanger au
coulis.

Une partie importante de I'énergie du jet est dissipée par frotte-
ment et effet de viscosité dans la masse méme du terrain mis
en suspension. Pour obtenir des diametres importants, les
énergies a employer et par conséquent les consommations de
coulis sont trés grandes. On a donc été conduit a développer
les jets a plusieurs fluides pour améliorer le rayon d’'action et
I’efficacité du traitement.

2.2 Le systeme jet double

Dans latechnique du jet double, la fonction déstructuration du jet
de coulis est améliorée par un jet d’air coaxial qui, en réduisant
la résistance hydrodynamique du milieu, augmente sensiblement
la distance de pénétration.

La remontée des rejets de jet est, de plus, favorisée par un effet
d’air lift

2.3 Le systéme jet triple

Dans la technique du jet triple, la déstructuration du terrain est
obtenue par un jet d’eau a trés grande vitesse enveloppé d’un jet
d’air qui en améliore l'efficacité.

Un troisieme jet de coulis permet d’'apporter la quantité de liant
nécessaire a la réalisation du mélange sol-ciment.

Quelle que soit la méthode utilisée, le diamétre du forage doit étre
suffisant pour maintenir dans Fespace annulaire une circulation
libre des fluides en exceés, de fagon a éviter toute mise en pres-
sion accidentelle, dans le terrain, en cours de traitement.

3 LES PARAMETRES DE JET

Le traitement par jet se caractérise par le diamétre des colonnes et
la résistance du «mortier de jet» qui les constitue.

Dans un terrain donné, le diameétre des colonnes dépend de I'éner-
gie cinétique du jet érosif (qui déstructure le terrain), qui est le produit
de la puissance de découpage (débit x pression) par le temps de dé-
coupage que donne la vitesse de remontée.

La résistance de la colonne dépend du volume de coulis mélangé au
terrain (débit x temps) et du dosage du coulis en ciment (C/E)

Les résultats dépendent aussi des caractéristiques du terrain:
* «résistance» opposée par le terrain a son érosion par le jet
e teneur en eau
e granulométrie
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Le dimensionnement de colonnes de jet fait donc appel a des rela-
tions complexes entre de nombreux parametres de telle sorte que
seules des abaques par type de jet et catégorie de sols peuvent per-
mettre un pré-dimensionnement qu’il est impératif de contréler a l'exé-
cution. La grandeur caractéristique en général choisie est 'énergie de
découpage

E=PxTxQ
P étant la pression de découpage
T le temps de remontée pour 1 ml de colonne
Q le débit du fluide de découpage
que l'on représente en fonction du diameétre obtenu.

On admet en général que le jet simple permet d’atteindre économi-
quement des diamétres de 50 a 80 cm, parfois jusqu’a 1m, et les jets
entourés d’air (jet double/jet triple) jusqu’a 200 cm, parfois plus.

4 LES CONTROLES

41 Essais Préalables

Tout d’abord, et avant le démarrage des travaux proprement dits, il
est indispensable d’exécuter un certain nombre de colonnes d'essai
qui permettront d’apprécier, aprés déterrement si possible, les para-
metres de traitement et 'adéquation aux hypotheses de départ. Ces
essais viseront a déterminer le rayon d’action et la résistance méca-
nique a prendre en compte sur la hauteur des futures colonnes.

4.2 Contréles pendant I’exécution

Les contréles pendant I'exécution sont parfois délicats et se bornent
normalement a vérifier que les parametres de jet sont bien respectés:

¢ |les couples débit / pression des différents fluides utilisés
* |a vitesse de remontée
* le dosage du coulis

On a aussi I'habitude de contréler qualitativement le traitement en
cours par la mesure de la densité des rejets. En principe, en effet, si
on connait la densité et la teneur en eau du terrain découpé, on peut
calculer a quelle densité de mélange in situ correspond le diamétre
que I'on cherche a obtenir. Cependant, en pratique, ce calcul souffre
de nombreuses causes d’erreur et imprécisions (par exemple il ne
faut pas oublier que les plus gros grains du sol en place ne remon-
tent pas forcément a la surface) si bien qu'il ne renseigne que de facon
indicative sur le résultat obtenu.

43 Controles apres I'exécution

Comme on I'avu pour les essais préalables, le meilleur controle reste
encore le déterrement des colonnes.

Lorsque le déterrement n'est pas possible, on pourra se contenter
d’autres méthodes moins fiables telles que:

observation de résurgences dans des piézometres situés a différen-
tes distances de l'axe théorique de la colonne. Ce qui ne donnera
gu’une indication sur le diametre qui pourra étre faussée par les dé-
viations des forages (jet et piézometres) ou les obturations des pié-
zometres.

carottage du terrain a différentes distances de l'axe théorique de la
colonne. La aussi, il faudra faire trés attention aux déviations des fo-
rages et veiller a ne pas déstructurer le béton de sol lors du carottage.

forages destructifsavecenregistrements de parametres ou essais gé-
otechniques in situ (pressiomeétre, pénétromeétres) qui peuvent aussi
donner des renseignements sur les diamétres et les résistances ob-
tenues mais avec toujours la méme réserve liée aux déviations de fo-
rages.

5 DOMAINES D’APPLICATION

Compte tenu de |a sensibilité de la technique de jet aux caractéristi-
ques du terrain en place et des problemes liés aux déviations de fo-
rage, les travaux de jet ont donc d’'abord concerné des consolidations
de sols dans des terrains difficilement injectables.

5.1 Consolidation de sols

* bouchons derriere une paroimoulée ou une paroi de pieux pour per-
mettre 'amorce d’un forage au tunnelier, comme par exemple a la
station El Khalafawi du métro du Caire (57 colonnes de jet double
O 150 cm x 20 m de profondeur)

¢ création d’'une butée au pied de parois moulées ou de palplanches
(beaucoup utilisé a Singapour dans des argiles trés molles)

* reprise en sous-ceuvre de batiments (beaucoup utilisé en Allema-
gne, principalement pour des raisons de réglementation)

La recherche de résistances mécaniques élevées dans des terrains
parfois ininjectables peut conduire a I'utilisation de procédés de jet
méme dans des conditions de travail exigués.

Ainsi, sur le chantier de 'immeuble 27 rue de la Croix d’'Or a Gene-
ve, une foreuse a travaillé dans une cave sous une hauteur libre de
2,50 m minimum pour reprendre en sous-ceuvre les anciennes fon-
dations en moellons et permettre d’approfondir le batiment.

Il ne s’agissait pas seulement de reprendre les charges mais aussi
d’étancher la fouille car les travaux d’approfondissement se faisaient
sous la nappe (Figure 2).
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Fig. 2 : reprise en sous-ceuvre — immeuble 27,rue dela Croix d’'or - GENEVE

Fig. 3: voile d’étanchéité du barrage du Seujet - GENEVE

5.2. Etanchéité

Comme cité précédemment dans I'exemple d’une reprise en sous-
ceuvre, on s’apercoit qu’en réalisant plusieurs colonnes sécantes
consécutives, on peut obtenir un massif relativement bien étanche.

Les applications sont assez nombreuses, par exemple:

¢ radier étanche: sur le principe du radier-buton cité précédemment
on peut adapter le maillage et/ou le diametre pour
rendre la tranche de terrain traitée plus impermé-
able.

» voile d’étanchéité par colonnes: sous des parois moulées ou sous
des barrages

Le chantier du barrage du Seujet a Genéve est, a
ce titre, un exemple remarquable puisqu’il a fallu
créer, sous un batiment existant dont les niveaux
inférieurs n'étaient pas accessibles aux foreuses,
un voile étanche.

Des tubes de réservation ont été scellés a travers
les dalles du batiment en respectant une géomé-
trie complexe afin de garantir I'implantation préci-
se des colonnes et la continuité du voile (Fig.3).

voile d’étanchéité par panneaux: Le procédé consiste a réaliser le
traitement sans rotation du moniteur, le résultat obtenu est un pan-
neau (qui peut étre en forme de V) qui offre 'avantage d’un rayon
d'action important pour une consommation de ciment moindre. La
superposition de panneaux en V permet d’obtenir un voile continu
étanche.

Les applications du jet pour des étanchéités sont néanmoins a conce-
voir avec prudence (voir chapitre 6)

5.3 Lejeten tunnel

La multiplication des chantiers de tunnels constatée ces dernieres an-
nées pour des raisons tant écologiques qu’urbanistiques ou politiques
a conduit au développement des techniques de construction dans des
sols et des conditions de travail toujours plus difficiles.
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Le jet a apporté, a ce titre, des réponses techniques a des problemes
qu’on résolvait difficilement autrefois. Par exemple:

traitement depuis la surface: lorsque la couverture de terrain est fai-
ble le traitement par jet permet, sans ralentir 'avancement des tra-
vaux en souterrain, de consolider la calotte voire méme les piédroits
avant I'excavation.

Ainsi, pour le tunnel CFF de ST-AUBIN (NE), un traitement en ca-
lotte par colonnes de 1,20 m en jet double a été réalisé depuis la
surface dans une zone ou le profil supérieur du tunnel se trouvait
en terrain meuble.

Les contréles par carottage ont confirmé I'efficacité du traitement.
traitement depuis I'intérieur du tunnel

Le traitementpeutconcerner les piédroits du tunnel aumoyend’ou-
tillages classiques (exemple du traitement d’argiles karstiques mol-
les rencontrées dans la demi-section inférieure du tunnel de St Ger-
main de Joux dans la cluse de Nantua (France)) mais de plus en
plus souvent on a recours au jet subhorizontal réalisé avec des fo-
reuses spéciales équipées de longues glissieres afin déviter les
coupures de tiges particulierement néfastes a ce type de travaux

5.4 Autres applications

soutenements

Renforcées par des profilés métalliques, les colonnes de jet peu-
vent constituer un «pieu» de souténement.

Dans I'exemple du chantier de 'avenue du Chablais a Lausanne,
les colonnes de jet avaient 3 fonctions: soutenement de la fouille,
étanchéité et reprise en sous-ceuvre d’un batiment existant. Le pa-
rement définitif en béton armé a été réalisé a 'avancement au fur
et a mesure des étapes de terrassement (Figure 4).

fondations profondes

Une colonne de jet peut étre utilisée comme pieu mais, si on veut
Farmer, ce sera au moyen d’'un profilé, dun tube ou d’'une simple
barre. Le reforage ou le vibrofongage de cette armature peut s’avé-
rer nécessaire selon la profondeur et le type de terrains.

Fig. 4 : soutenement de fouille — Av. du Chablais - LAUSANNE
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6 PROBLEMES

ET LIMITES D’APPLICATION

Le premier type de problemes rencontré est lié aux sujétions d’exé-
cution: soulevements et évacuation des rejets.

les soulévements sont en général liés a des claquages du terrain
par montée en pression dans la colonne en cours d’exécution en
raison de I'obstruction accidentelle de 'espace annulaire entre les
tiges et la paroi du forage, qui empéche le mélange terrain - coulis
en exces (rejets) de remonter vers la téte du forage. Cet incident
peut avoir de facheuses conséquences (lors de travaux de reprise
en sous-ceuvre par exemple) aussi est-il absolument nécessaire de
laisser un espace libre important entre les tiges et les parois du fo-
rage pour faciliter la circulation des rejets (en utilisant un outil de fo-
rage d’un diamétre sensiblement supérieur a celui des tiges) etd’ar-
réterimmédiatement le jet si ,malgré cela ,on observe une non re-
montée des rejets en surface pendant un moment lors de la réali-
sation d’'une colonne. Si les blocages persistent, il faut changer les
parameétres de jet de fagon a obtenir des rejets moins épais qui re-
monteront plus facilement (généralement baisser la pression du jet
et compenser par une remontée plus lente pour conserver I'éner-
gie érosive nécessaire)

compte tenu de ce qui précéde, on constate que le volume des dé-
blais issus d’un traitement par jet est plus ou moins égal a celui des
liquides (eau + coulis) pompés dans le sol, ce qui donne rapidement
de grandes quantités de rejets a évacuer.

Il faut donc prendre garde, des la mise en soumission, a ce proble-
me et prévoir des zones de stockage suffisantes.

Le second type de problémes rencontré est lié au résultat, c’est-a-dire
a la définition géométrique et mécanique des colonnes

Le diametre de la colonne, comme nous 'avons énonceé précédem-
ment, dépend de nombreux paramétres:

¢ |la méthode de jet (simple, double ou triple)

* les parametres du traitement (vitesse et débit du ou des jets, vi-
tesse de rotation, vitesse de remontée)

* la nature et les caractéristiques géomécaniques du terrain (gra-
nulométrie, densité, compacité, cohésion, frottementinterne, état
de contrainte, etc....)

La précision d’implantation et d’alignement du forage constitue un
deuxieme élément d’écart entre la théorie et la pratique dans la dé-
finition géométrique d’'un traitement.

Un écart d'implantation de 5 cm et une déviation de 2 % constituent
déja des critéres séveres pour la précision du forage.

la résistance mécanique du matériau sol/ciment obtenue dépend
considérablement de la nature du terrain en place et, a un degré
moindre, du dosage du coulis de ciment. Elle pourra varier de quel-
ques Mpa dans les sables et graviers a quelques centaines de kPa
(bars) dans les argiles et vases (compression simple a 28 jours
d’'age).

CONCLUSION

Les techniques de jet viennent compléter remarquablement les
moyens dont dispose le spécialiste pour 'amélioration des sols.

Leur souplesse d'utilisation permet leur adaptation a de nombreux
cas particuliers en frontiere des domaines habituels des techniques
d'injection et de fondation. Leurs limites d'utilisation résident princi-
palement dans leur sensibilité aux caractéristiques géotechniques
des sols et aux problémes liés a la précision des forages.

Adresse de l'auteur: Eric Leboucq

SIF-Groutbor SA
Renens VD
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Conception et dimensionnement des prévoltes en jetting

du tunnel CFF de St-Aubin - Sauges

Alain Jeanneret

Plusieurs contraintes ont conditionné le choix du tracé du tunnel fer-
roviaire de St-Aubin — Sauges, qui remplace la simple voie existante,
sinueuse et a ciel ouvert, entre les villages de Vaumarcus et St-Aubin.

Ces contraintes sont, principalement :

* la vitesse de projet, de 180 km/h, qui impose des rayons minimaux
horizontaux de 2'400 m et verticaux de 13’000 m, et des rampes
maximales de 1,0 %;

la topographie générale, caractérisée par le flanc de coteau du pied
du Jura, descendant jusqu’au lac, entrecoupé de vallons perpendi-
culaires plus ou moins encaissés, avecdes cours d’eau dont les dé-
bits peuvent fluctuer dans des limites assez larges;

le domaine construit, qui s’étend sur tout le flanc du coteau, et qui
est constitué de bourgs anciens reliés par des zones a plus faible
densité de construction, ainsi que de la route cantonale RC5 et de
la voie ferroviaire existante, qui suivent le bord du lac, & quelque
hauteur, cote a cote, en traversant les villages;

I'hydrogéologie, avec les caractéristiques principales bien connues
des formations calcaires, soit la présence de karsts et de conduits
souterrains plus ou moins importants avec des débits pouvant va-
rier grandement, avec la présence également, dans toute la région
de La Béroche, de plusieurs sources d’eau potable exploitée;

la séquence des formations géologiques, dont les couches présen-
tent un pendage général en direction du lac, avec une pente pro-
che du terrain naturel; les calcaires de I'Hauterivien supérieur (HS)
surmontentles marnes de I’Hauterivien inférieur (HI), qui sont étan-
ches et ont une épaisseur d’une trentaine de metres; on s’est effor-
cé de rechercher des tracés restant dans le HS, sans pénétrer dans
le HI, qui fait office de bouchon étanche pour la nappe artésienne
(plusieurs bars de pression), piégée dans les calcaires du Valangi-
nien sous-jacent;

Fig. 1 Situation schématique

¢ Le redimensionnement de Rail 2000, qui est intervenu pendant le
cours des études de variantes, a également influencé le projet, et
en particulier la réalisation éventuelle de tunnels plus longs;

¢ |laprésence d’autres infrastructures de transport, et en particulier la
réalisation des doubles tubes du tunnel de la RN5 de Sauges, dont
la réalisation a débuté peu aprés celle du tunnel ferroviaire.

De toutes ces contraintes résulte un tunnel reliant la halte de Vaumar-
cus a la gare de Gorgier — St-Aubin, avec un profil en long en toit puis
en cuvette (figure 2).

Letoitpermet de passerau-dessus des nouveaux tubes du tunnel de
la RN5 de Sauges ; la cuvette permet le passage dans de meilleures
conditions des zones en terrains meubles au lieu dit Vers-les-Fontai-
nes et sous le bourg de St-Aubin; les pentes définies (0,5 % et 1,0 %),
permettentégalementlévacuation deseauxde drainage jusqu’aulac,
par une galerie d’évacuation (galerie de service) perpendiculaire au
tunnel, et partant du point bas.

L’ensemble du tunnel est situé a faible profondeur, la couverture maxi-
male n’excédant pas 30 métres environ.

Sur une longueur de 2252 métres, plus de 80 % du tunnel est situé
dans les calcaires de I’'Hauterivien supérieur. Cette formation estbien
connue des constructeurs de tunnels de la région, et ne pose pas de
difficultés majeures pour la réalisation de 'ouvrage, a 'exception des
karsts et des conduits d’eau importants que I'on peut éventuellement
y rencontrer.

Sur les 20 % restants de la longueur du tunnel, deux zones sont si-
tuées partiellement ou entiérement en terrains meubles, soit :
* une trentaine de métres au lieu dit Vers-les-Fontaines,

= 227 métresenviron a 'extrémité estdu tunnel, pour le pas-
sage sous le bourg de St-Aubin.

Ces deux passages en terrains meubles ont été réalisés en mettant
en ceuvre des voltes en jetting, selon des configurations différentes,
cependant.
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Fig. 2 Profil en long schématique

LE PASSAGE DE VERS-LES-FONTAINES

Le projet prévoyait, a cet endroit, | e passage d’une galerie pilote, creu-
sée au préalable dans le prolongement de la galerie d’évacuation des
eaux (galerie de service). Cette galerie pilote avait pour fonction de
reconnaitre les conditions géotechniques et hydrologiques effectives
des terrains meubles de la zone (moraine et alluvions), de permettre
une ventilation et un drainage par lavant lors de I'excavation de la
section compléte descendante du tunnel (avancement principal), et
d'effectuer d’éventuelles mesures de confortement, préalablement a
avancement principal.

Des difficultés techniques et logistiques d’avancement de la galerie
pilote, de petite section, ont été rencontrées des le début de la zone
en terrains meubles, constitutés a cet endroit de graviers aquiféres.
Aprésévaluation desinconvénients potentiels pourl'avancement prin-
cipal, il a été décidé, d’entente avec le maitre de I'ouvrage et I'entre-
prise, de renoncer a poursuivre la réalisation de la galerie pilote, pré-
vue initialement jusqu’au point haut du profil en long du tunnel, c6té
Vaumarcus.

Pour assurer malgré tout la sécurité lors de la réalisation du tunnel, il
aété envisagé de réaliser un confortement préalable de la zone. Plu-
sieurs variantes ont été évaluées, parmilesquelles la réalisation d’in-

Fig. 3 Vodte en colonnes jetting réalisées depuis la surface

jections de masse depuis la téte de la galerie pilote, ou la mise en
ceuvre de voltes parapluie réalisées en calotte lors de I'avancement
principal.

Devant les inconvénients principaux de ces variantes, soit une maf-
trise et un contréle difficiles des injections pour la premiere, et un im-
portant ralentissement de la vitesse d’'avancement pour la seconde,
il a été décidé de réaliser un confortement préalable depuis la surfa-
ce, par la réalisation d’'une vo(te constituée de colonnes en jetting de
60 cm de diametre, verticales en clé de volte, avec un longueur de
2,0 m, etinclinées sur les bords, avec des longueurs atteignant 8,0 m.
Pour diminuer les venues d’eau lors de I'excavation ultérieure sous
l'abri de la volte, de méme que pour assurer I'effet statique d’arc, les
colonnes ont été prévues légérement sécantes.

L’entreprise adjudicataire de ce lot spécial a proposé, en variante, de
réaliser des colonnes de 1,10 m de diamétre, grace au systéme de jet
mix double. Six colonnes d’essai, dégagées pour contréle sur une
hauteur de 3.0 m, ont été réalisées, et ont montré la faisabilité de cette
proposition. Elles ont également permis I'étalonnage des parametres
pour le jetting. Il a ainsi été possible de diminuer le nombre total de
forages d’'un facteur de plus de 3, et d’éviter la mise en ceuvre d’une
deuxieme machine pour le respect des délais imposeés.

Les colonnes ont été réalisées depuis une surface de travail plane de
9 meétres par 30, constituée par une

Plateforme de travalil

Terrain naturel

Terrains meubles

Roche calcaire
tunnel

;
|

W i

pour la réalisation des travaux depuis la surface

dalle provisoire de 30 cm d'épais-
seur. Cette disposition a permis d’as-
surer la précision nécessaire pour la
position dans 'espace des colonnes,
aucune d’elle n’ayant finalement dé-
passé I'extrados du souténement.

383 colonnes ontété ainsiréalisées,
entre 6 et 16 metres de profondeur,
ce qui a impliqué une longueur tota-
le de forages de 3'380 m, pour une
longueurtotale de jetting de 1°168 m.
Les travaux de forage et d’injection

zone traitée par jetting
ont duré 48 jours.

pour amélioration
des terrains en place Ce procédé, rendu possible par la
profondeur relativement faible du
tunnel et l'absence de constructions
en surface, a cet endroit, a permis
ensuite le passage sans encombre
de I'excavation principale, réalisée
tout de méme en section divisée ca-
lotte/noyau central/piédroits et a
Fabri d’'un cintrage systématique
posé a 'avancement.




LE PASSAGE SOUS LE BOURG DE ST-AUBIN

L’ampleur de ce passage sous St-Aubin est sensiblement plus impor-
tante. Les sols rencontrés sont trés hétérogenes. lls ont été regrou-
pés par le géotechnicien en trois groupes principaux, a savoir, de haut
en bas, et au-dessous des sols superficiels (remblais et couches ter-
reuses) (figure 4):

+ les matériaux fins de remplissage, essentiellement sableux, avec
des lentilles ou niveaux soit limoneux et un peu argileux, soit gra-
veleux ; ils se distinguent des terrains ordinaires par la nature des
grains, qui sont en majorité composeés de tufs ou de craies, plus ou
moins cimentés; il y a présence locale de matériaux organiques,
parfois de maniére abondante (limons tourbeux ou tourbes); ils ont
ete regroupés a cause de leurs caractéristiques géotechniques tres
proches et particulieres, et malgré leur hétérogénéité; ils ont une
compacité lacheamoyenne et une cohésionfaible; malgré un angle
de frottement interne élevé atres élevé, ces terrains sont qualifiés
de franchement mauvais, dans I'optique de la construction d'un tun-
nel;

ils constituent fa formation rencontrée la plus importante, dans toute
la zone en terrains meubles;

* les matériauxgraveleux hétérogenes, constitués de lentilles d’al-
luvions, de moraine remaniée et d’éboulis; graveleux et sableux,
peu limoneux, ils ont une compacité élevée, mais une cohésion en
général trés réduite;
ils sont rencontrés, en général, dans la partie inférieure de I'exca-
vation;

* la moraine, sablo-limoneuse, graveleuse, en général compacte,
mais parfois a cohésion réduite;
elle est située presque entierement au-dessous du radier, et recou-
vre le calcaires sous-jacents.

Hormis la moraine, les sols principaux présentent une discordance
marquée entre des indices de vide tres élevés (0.971 en moyenne),
et des angles de frottement internes tres élevés également (de 30° a
51°, moyenne arithmétique 40°, pour une cohésion de 15.6 kN/m>).

Les compacités indiquées par les essais SPT sont trés médiocres
(Nser de 8.2 sur 98 essais), de méme que les résistances au scisso-
metre (38.1 +/- 15.2 kN/m2 en valeurde pic, 9.7 +/- 4.7 kN/m? en moyen-
ne de la valeur résiduelle).

En moyenne, les caractéristiques géotechniques suivantes ont été
admises, pour les deux sols principalement rencontrés:

Matériaux fins de remplissage

E =25000 kPa v=18,5 kN/m? c= 15 kPa

v =025 Ko=0.5 6=35°
Matériaux graveleux hétérogénes

E =100000 kPa  y=22,0 kN/m? c=20kPa

v=0.30 Ko = 1.0 6=38°

Plusieurs variantes de réalisation ont été envisagées pour ce passa-
ge en terrains meubles, y compris une réalisation en tranchée cou-

Fig. 4 Profil enlong schématique du passage en terrains meubles sous St-Aubin
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Fig. 5 Situation du puits d’essai

Km. 2500

BERLINOISE FUTURE,

Vide interieud
320/ 320

PARO!

HOR: 450.00
Antenne” volte parapluie’ 120, Antenne injection de
[ @ 120 7180 180] i 120 / 180
_Materiaux_de remplissage
Moraine
T
PROF. 15.80

Fig. 6 Coupe vertical du puits d’essai

verte, avec une seule zone centrale exécutée en souterrain, en rai-
sonde laprésence d’'un groupe de batiments anciens au droit du tracé.

Les fortes oppositions aux importantes nuisances de ce dernier type
de solution ont incité I'ingénieur et le maitre de 'ouvrage a accepter
le risque accru d’une réalisation totalement en souterrain ainsi que le
surcolt engendré, relativement faible dans le cas présent.

La solution devait étre en mesure, principalement:
« d’assurer la sécurité des ouvriers et des constructions en surface,
» de limiter les déformations en surface a des valeurs admissibles,

+ deresteréconomiquementsuppor-
table.

470.0

Dans ce contexte, une solution met-
tant en ceuvre des voltes parapluie a
rapidement été envisagée. Etant
donné les caractéristiques géotech-
niques particulieres des sols rencon-
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trés, et devant la difficulté de pouvoir
en cerner le comportementde manie-
re suffisamment précise, le maitre de
I'ouvrage a accepté la proposition de

TINNNL Na TvLdod

I'ingénieur de réaliser unpuitsd’essai
dans la zone du portail du futur tun-
nel (figures 5 et 6).

D’une section carrée de 6,5 m de

CALCAIRE

440.0| Tunnel ferroviaire

coté, le puits d'essai a été réalisé a
I'aide de palplanches, sur une profon-
: deur de plus de 15 metres. Depuis le
. fond, 3 galeries d'essai horizontales

~ 200.0m _

étaient prévues (deux ont finalement
étéréalisées), d’un dizaine de métres

» de longueur chacune, avec des sec-
tions en fer a cheval de 4 m? environ.
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Fig. 7 Essai a l'intérieur du puits

Constituant un sondage supplémentaire permettant une vision in situ
des matériaux, le puits d’essai a permis de tester en vraie grandeur
un certainnombre de procédés susceptibles d’étre mis en ceuvre pour
la réalisation du passage en terrains meubles du tunnel, soit princi-
palement :

* le traitement des sols par injection,
* la réalisation de colonnes jetting,

* lavérification de I'efficacité et des conditions d’exécution de la vo(te
parapluie proposée par I'ingénieur.

A lintérieur du puits, et avant son excavation, 3 batteries d’essais ver-
ticales ont été réalisées, sur toute la hauteur du puits, permettant de
tester in situ (figure 7):

« le scellement de tubes en acierdans le terrain,
* la mise en place de colonnes jetting,

* les injections a partir de tubes a manchettes usuels (PVC 1,5 pou-
ces) et moins traditionnels (acier 193.7 mm, buses d’injection).

Lesrésultats de ces différents procédés ont pu étre observés sur toute
la hauteur du puits, au fur et @ mesure de son excavation. Des essais
de charge avec plaque, réalisés a deux profondeur différentes, ont
par ailleurs permis de préciser les modules de déformabilité des sols
en place.

Enfin, les deux galeries d’essai horizontales ont permis de tester dif-
férents types de voltes parapluie (figure 8):

» combinaison de tubes d’acier et de colonnes jetting intercalaires
* tubes d’acier avec injections intercalaires,
pour la premiére galerie, et

« différents types d’injection de masse (ciment-bentonite et gels de
silicates),

pour la seconde galerie.

En synthese de cette importante campagne d’essais, il est tout
d’abord apparu que I'injectabilité des sols était décevante, les phéno-
menes de claquage ou de migration dans des conduits ouverts pré-
dominant largement.

Par contre, les sols ont montré une bonne aptitude a la réalisation de
colonnes jetting et a la mise en place de tubes en acier de diamétre
moyen.

Cette premiére tendance a amené I'ingénieur a renoncer a entrepren-
dre des essais d'injections avec des coulis et des procédés plus so-
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Fig. 8 Galerie pour les essais de jetting et d'injection de masse

phistiqués. En effet, I'important volume des sols a traiter sur la lon-
gueur des terrains meubles et les inconvénients du procéde d'injec-
tion lui-méme (migration des coulis en zone habitée, contréle du ré-
sultat difficile, nuisances importantes des injections depuis la surfa-
ce, conflits avec le cadastre souterrain, etc.) nauraient pas permis
une mise en ceuvre économique.

Il a donc été décidé de reéaliser les voutes parapluie par une combi-
naison de tubes en acier et de colonnes jetting intercalées. Pour ap-
puyer les voutes, des galeries de pied ont été prévues, dans lesquel-
les ont été bétonnées les fondations (méthode allemande). Les gale-
ries de pied elles méme s’appuient sur des pieux en béton descen-
dant jusque sur le toit du rocher sous-jacent (figure 9).

Le systeme a été modélisé par un calcul aux éléments finis, avec le
logiciel EFEMER, de I'EPFL. |l visait principalement, outre au contré-
le du dimensionnement du soutenement, a vérifier que I'ordre de gran-
deur des tassements prévisibles en surface restait dans des limites
admissibles (figure 10).

La volte parapluie a été modélisée comme ayant :

» un effet transversal par la juxtaposition des tubes en acier et des
colonnes jetting, simulé par une amélioration localisée des carac-
téristiques des sols,

» un effet longitudinal par 'appui des tubes en acier :
— sur le soutenement déja mis en place a l'arriere,

— dans les sols non encore excavés a l'avant (encastrement
élastique),

simulé par des appuis radiaux a ressorts.

Fig. 9 Profil type d’excavation/souténement du tunnel en terrains meubles
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Fig. 10 Modélisation par éléments finis du tunnel en terrains meubles

De maniére classique, le calcul aux éléments finis a permis de simu-
ler toutes les phases de réalisation (figure 11):

« excavation des galeries de pied et déconfinement,
* activation du souténement des galeries de pied
« activation des fondations (puits, semelles, piédroits)
= excavation de la calotte et déconfinement
* activation de la volte parapluie: - rigidité transversale,
- rigidité longitudinale,
* activation du souténement de la calotte (cintres + béton)
« excavation du stross et déconfinement.

Diverses simulations ont été effectuées pour évaluer les influences
respectives de chaque élément mis en place, et mettre en évidence
les phases de réalisation les plus critiques.

Fig. 11 Exemple de phases de calcul avec détermination des déplacements

La fourchette des tassements prévisionnels en surface ainsi calculée
a donné des valeurs de 4 a 6 cm.

Pour 'exécution, les galeries de pied, dune section de 15 a 19 m?, ont
étéréaliséesavecun avancement en marchavants, impliquantla mise
en ceuvre, métre par metre, de cintres métalliques; des toles de cof-
frage et un remplissage de béton ont complété le soutenement (figu-
re 12).

L’avancement, en moyenne de 0,8 m a 1,0 m par jour, s’est déroulé
normalement, a 'exception d’'une zone de quelques métres dans la
galerie de pied Lac, ou un blindage systématique du front, une exca-
vation divisée et un espacement réduit des cintres de souténement
ont dd étre mis en ceuvre.

Depuis les galeries de pied, des pieux de fondation, excavés a I'abri
de marchavants et de cintres de soutenement, ont été abaissés jus-
que sur le toit rocheux sous-jacent (profondeurs de 1,0 m a 7,0 m).

- . St-Aubin - Sauges
Profil Fs / Calcul 11
(VPT jointive -> piédroits)
Jurk | [Cad | {1 Tu d[Tur appcements. [ 4
Point | 1247 2709 2028 3081 | 1798 2374|1271 3070 1861 2010 2482 pdet ‘r +7
Phase _Excavation galeries de pied en 10 incréments nr.itération galeries de pied
1.1 -0.25 -0.21| 0.08 0.00|-0.08 0.12] 0.20 0.00 0.11 -0.09 -0.02 -0.08 2
1.2 -0.49 -0.43| 0.16 0.00 | -0.15 0.24 | 0.40 -0.01 0.23 -0.17 -0.04 -0.16 5 sans
1.3 -0.74 -0.64| 0.23 0.00]-0.23 0.37 | 0.61 -0.01 -0.34 -0.26 -0.06 -0.25 11 souténement
1.4 -0.99 -0.86| 0.31 0.00|-0.31 0.49 | 0.81 -0.01 -0.46 -0.35 -0.08 -0.33 16
1.5 -1.24 -1.08( 0.39 0.01]-0.39 0.61] 1.01 -0.02 -0.57 -0.43 -0.09 -0.41 21
1.6 -1.25 -1.08| 0.46 0.01-0.38 0.62| 1.03 -0.02 -0.58 -0.45 -0.10 -0.42 22 soutdnement
1.7 -1.28 -1.08| 0.54 0.01|-0.38 0.63| 1.05 -0.02 -0.59 -0.47 -0.10 -0.43 26 cintres
1.8 -1.30 -1.08| 0.61 0.01]-0.37 0.65| 1.08 -0.02 -0.61 -0.49 -0.10 -0.44 32 +
1.9 -1.33 -1.08| 0.70 0.01(-0.37 0.66| 1.09 -0.02 -0.62 -0.51 -0.11 -0.45 51 b.p.
1.10 |-1.36_-1.08] 0.91 0.01 |-0.37 0.67 | 1.11 -0.02 -0.64 -0.54 -0.12 -0.46 69
Phase Excavation calotte en 10 incréments calotte
2.1 -1.30 -1.05] 0.91 0.01|-0.34 0.67| 1.15 -0.02 1.88 -0.38 -0.06 -1.22 82
2.2 -1.23 -1.02] 0.91 0.01 |-0.30 0.67 | 1.19 -0.02 -3.12 -0.21 -0.01 -1.97 105 sans
2.3 -1.16 -0.99| 0.91 0.01|-0.25 0.68| 1.23 -0.02 -4,37 -0.05 0.05 -2.75 136 soutdnement
2.4 -1.09 -0.96| 0.91 0.01 |-0.21 0.68] 1.27 -0.02 -5.68 0.12 0.11 -3.56 178
2.5 -1.02 -0.93| 0.91 0.01]-0.18 0.68| 1.31 -0.02 -5.97 0.29 0.16 -3.74 186 voute
2.6 -0.95 -0.90( 0.91 0.01 |-0.14 0.68| 1.34 -0.02 -6.25 0.45 0.22 -3.91 196 VPL+VPT
2.7 -0.89 -0.87f 0.91 0.01|-0.11 0.68 1.38 -0.02 -6.54 0.62 0.28 -4.09 208
2.8 -0.89 -0.88( 0.91 0.01 |-0.15 0.68| 1.33 -0.02 -6.80 0.80 0.35 -4.22 230 VPT +
2.9 -0.86 -0.91| 0.91 0.01|-0.12 0.68| 1.36 -0.02 -6.85 0.99 0.43 -4.24 262 soutdnement
2.10 |-0.86 -0.98f 0.91 0.01 |-0.07 0.67 | 1.40 -0.02 -6.90 1.19 0.51 -4.26 295 cintres + b.p.
Phase Excavation stross en 1 incrément stross
| 3 [-0.86 -0.98]0.91 0.01]-0.07 067]1.84 -003] -6.76 | 119 | 089 | -417 | 335 | VPT + sout. |
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Fig. 12 Section type d'une galerie de pied

Les piédroits en béton armé ont ensuite été réalisés.

Pour'avancement en calotte, il a été décidé de réaliser une série suc-
cessive de 17 voltes parapluies, par passes de 11,0 m, avec un re-
couvrement des éléments de la volte de 3,0 m (figure 13).

Les voltes sont mixtes, constituées d’une part de 16 tubes en acier
de diametre 170 mm et espacés de 60 cm, puis de 27 colonnes jet-
ting de 60 cm de diametre, intercalés avec les tubes métalliques. L'en-
semble a un comportement général qui s’apparente a celui d'une
coque, avec rigidités croisées : la présence de tubes métalliques per-
met de supprimer I'armature des colonnes jetting avec tous les avan-
tages qui en découlent pources dernieres. Les éléments jointifs (tubes
et colonnes) constituent une volte capable de porter transversale-
ment. Les tubes métalliques pour leur part peuvent assurer seuls un
report longitudinal des charges d'une maniere beaucoup plus avan-
tageuse que des colonnes jetting munies de barres d’'armature.

La mise en place séparée des tubes métalliques et des colonnes jet-
ting (non armées) bonifie les colonnes (qualité et résistance supérieu-
res) et améliore la rigidité des éléments métalliques (tubes plutdt que

Fig. 13 Vodtes parapluie a I'avancement - profil en long

Fig. 14 Mesures de souténement & I'avancement

barres). Ces éléments jointifs conférent a la voite ainsi congue un
effet de coque permettant de remédier a des conditions d’appuis in-
égales, a des trongons de voite incomplets ainsi qu’a une rigidite in-
suffisante des tubes métalliques seuls.

L’avantage d’'un tel systeme porteur est indéniable et sa rigidité ac-
crue permet de lutter efficacement contre les tassements en surface.
Son effet global est comparable a une amélioration substantielle de
toute la masse de terrain concernée par I'excavation. Les vo(tes s’ap-
puient sur les galeries de pied.

La stabilité du front est assurée par 3 éléments (figure 14):
» un merlon central,
« des colonnes jetting (de 12 a 17) réparties dans la surface du front,

» un blindage métallique de la partie restante du front, par éléments ;
les éléments du blindage sont plaqués contre le front par I'intermé-
diaire d'un clou fixé dans les colonnes jetting.

L’avancement est réalisé métre par metre, avecpose, a chaque metre,
d’un cintre métallique lourd de soutenement (HEB 240) s’appuyant
sur les piédroits bétonnés des galeries de pied. Des toles de coffra-
ge et un béton de remplissage completent le soutenement.

Le graphique de 'avancement montre qu’apres les deux premieres
étapes de réalisation, un rythme de deux semaines environ a pu étre
maintenu, pour la réalisation de la volte parapluie (une semaine en-
viron) et de 'excavation (une semaine également) (figure 15).

Desle début de I'excavation des galeries de pied, et pendant tous les
travaux jusqu'aréalisation de lasectioncompléte d’excavation, un im-
portant systeme de mesures de contrble a été mis en place. Suivies
et analysées régulierement, ces mesures ont permis de vérifier au fur
et a mesure de 'avancement, que les mouvements du terrain étaient
sous contrdle et restaient dans les limites admissibles fixées, notam-
ment a 'approche du passage au droit du groupe de batiments situé
exactement au-dessus du tracé de l'ouvrage.

La fréquence des mesures géométriques a été adaptée en fonction
destravauxen cours, et a varié de 2 x / semaine a 1 x/ mois. Les me-
sures principales ont consisté a relever la forme et 'étendue des cu-
vettes de tassement, par la mesure d’un semis de points placés au-
dessus et aux abords du tracé.
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Fig. 15 Graphique de I'avancement en calotte (9 premieres étapes)

La corrélation des mesures avec les valeurs théoriques s'est révélée

trés satisfaisante, le tassement maximal mesuré étant de 4 cm.

En parallele aux mesures géométriques, un systéme de mesures en
continu d’'un nombre restreint de points, juste au-dessus du front de
la calotte, permettait de donner 'alarme en cas de comportement sou-
dain et hors norme (tassement ou soulévement intempestif). Ce sys-

teme d’alarme n’'a jamais eu a fonctionner au cours des travaux.

la fin du mois de mai 1999.

Adresse de l'auteur: Alain Jeanneret
Ing. dipl. EPF/SIA
MB Ingénieurs Associés SA
Rue des Sablons 10
2000 Neuchatel

Fig. 16 Exemple de mesures absolue des cuvettes des tassements en situation
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Jettingarbeiten beim Bau des SBB-Tunnels in St. Aubin

Emilio Campana

Die SBB-Linie am Fusse des Juras windet sich kurvenreich durch die
Weinberge am Ufer des Neuenburgersees entlang. Das Projekt Bahn
2000 wird dieses romantische Bild radikal &ndern: Als Doppelspur-
linie werden die Kurven einer gestreckten Fuhrung Platz machen und
auf vielen Strecken wird die Bahn in Tunnels fahren.

Auch zwischen Vaumarcus und St.Aubin verschwindet die Bahn in
den Untergrund. Fur die Ausfuhrung stellte die Unterquerung von
St. Aubin durch die spezielle Lage — der Tunnelscheitel liegt nur we-
nige Meter unter den Fundamenten der zum Teil alten Hauser — und
vor allem der geotechnischen Verhéltnisse wegen, besonders an-
spruchsvolle Aufgaben:

Unter dem Stadtchen St. Aubin liegt unter einer diinnen Deckschicht
eine machtige, tber 10 Meter starke Tuffschicht. Deren Konsistenz
variiert zwischen steifem, relativ trockenem Feinmaterial, welches,
falls Wasser dazukommt, sich zu Schlamm verwandelt oder aus wei-
chem Gestein, welches ideale Aushubbedingungen bildet. Lokal kann
der Hohlraumanteil im Tuff wesentlich grésser sein als der Material-
anteil. Wundervolle Tuffgebilde und beinahe bekriechbare Hohlrdume
sind darin des 6ftern anzutreffen.

Unter dem Tuff liegt eine in ihrer Starke stark wechselnde, kiesige und
praktisch kohasionslose Gerdllschicht.

Darunter liegt Moranematerial mitgrossenund extrem harten Brocken
aus den Alpen. Die Blécke sind in tonig-siltigem Material fest einge-
bettet.

Das Moranematerial ruht auf dem anstehenden, kalkigen Felsgestein.

Um Klarheit Gber den Baugrund zu erhalten und um die méglichen
Bauverfahrenim anstehenden Baugrund testen zu kénnen, wurde vor-
gangig vor dem zukunftigen Portal ein Schacht abgeteuft.

Unsere Unternehmung erhielt den Auftrag, die ausgeschriebenen
Schacht- und Versuchsarbeiten auszufiihren. Neben dem Erkennen
der Eigenschaften des anstehenden Bodens sollten die méglichen
Spezialtiefbauarbeiten wie Injektionen, Jetting und Rohrschirm auf
ihre Wirkung hin uberprift werden. Die Ergebnisse aus den Versu-
chen sollten die Grundlagen fir das Projekt der Unterquerung des
Stadtchens liefern.

Die Arbeiten an und im Versuchsschacht zeigten verschiedene, z.T.
gunstige, wie auch unglinstige Resultate:

e Tuff:
Dieses Material erwies sich als idealer Boden fir Aushubarbeiten.
Weder Wasser noch unstabile Schichten wurden im Schacht ange-
troffen.

* Moréne:
Sehr dicht gelagertes,feinkérniges Grundmaterial mit vielen grossen
bis sehr grossen Blocken. Absolut standfest und trocken.

e Gerdllschicht:
Waurde im Schacht nicht angetroffen.

* Bohren im Tulff:

Im Tuff konnte extrem gut, praktisch ohne Vorschubkraft und ohne
Werkzeugverschleiss gebohrt werden. Das abgebohrte Material liess
sich sehr gut abférdern; es neigte weder zum Verkleben noch zum
Verstopfen.

* Bohren inder Moréne:
Das Bohren in der Morane war extrem schwierig. Bei einer vertikalen

Sondierbohrung konnte die Verrohrung nicht mehr gezogen werden
und brach. In jeder zweiten Bohrung verklemmte das Gestange. Der
Aufwand fir das Durchbohren der Blécke war sehr gross.

e Vortrieb der kleinen Versuchstollen:

Die Erfahrungen beim Bau der kleinen Stollen im Versuchsschacht
gaben wertvolle Auskinfte tUber die anzutreffenden Verhaltnisse beim
Vortrieb im Tunnel:

Oben im Tuff war das Material dusserst glinstig fir den Vortrieb:
standfest, trocken und leicht abbaubar.

Unten in der Moréane sassen fest in Feinmaterial eingebettete,
ausserst harte Brocken, mit Durchmessern bis zu einem Meter.

» Ausfiihrung von klassischen Injektionen:

Von der Oberflache aus wurden Injektionen mit gefarbtem Injektions-
gut ausgefuhrt, um die Verteilung des Injektionsgutes im Boden zu
beobachten. Die Ergebnisse waren schlecht. Das Injektionsgut war
grosstenteils in Hohlrdume abgeflossen, und nachdem diese endlich
verfllltwaren, brachder Tuff mit geringsten Injektionsdricken auf und
suchte sich weitere Wege.

e Ausftihrung von Vertikaljetting:

Bei der Ausflihrung der vertikalen Jettingsaulen fehlte vielfach der
Ruckfluss, obwohl die Bohrung offensichtlich nicht in sich zusam-
menbrach. Beiden folgenden Aushubarbeiten zeigten sich durchwegs
gut geformte Saulen ohne wesentliche Einschnarungen.

e Ausfiihrung von Horizontaljetting:

Bei den Versuchen konnten durchwegs saubere Jettingsaulen her-
gestellt werden. Durch die Hohlrdume im Tuff war jedoch auch eine
Unmenge von Jettgut irgendwohin verschwunden. Das heisst,
wéhrend einer langeren Phase war kein Ruckfluss vorhanden.
Ein Jettenin der Morane erwies sich als praktisch nicht durchfiihrbar,
da das Bohrgestange laufend verklemmte.

Pannen und Schwierigkeiten und die Gefahr von unerwiinschten He-
bungen mit Schaden an der Oberflache waren somit bei der Aus-
fuhrung der Jettingarbeiten beim zukiinftigen Tunnelbau zu erwarten.

Wahrend den Jettingarbeiten wurde vermutet, dass die Jettflissigkeit
in die bestehenden Hohlraume wegfloss. Dank der dickflissigen Kon-
sistenz des aufgearbeiteten Bodens zeigten sich jedoch bei den fol-
genden Aushubarbeiten trotzdem durchwegs gut geformte Saulen.
Auf der Basis dieser Versuchsergebnisse wurde das definitive Aus-
fuhrungsprojekt ausgearbeitet und ausgeschrieben. Der Vermeidung
von Setzungen und Folgeschaden wurde dabei héchste Prioritat zu-
geteilt.

Ein kombiniertes Gewolbe aus einem Rohrschirm mit dazwischenlie-
genden Jettingsaulen ruht auf zwei Langsfundamenten, welche in
vorgangig mit Marciavanti gesicherten Sohlstollen erstellt werden.
Diese Langsfundamente sind ihrerseits (iber eine in den Sohlstollen
hergestellte Pfahlfundation in die tiefer liegende Felsoberflache fun-
diert. Fur die Pfahlfundation war die Ausfiihrung von Mikropfahlen ge-
plant.

Wir haben die Mikropfahle in unserer Offerte durch Schachtfundatio-
nen mit Durchmessern von 2 Metern und in einem Abstand von 7 Me-
tern bis in die vorgesehene Tiefe ersetzt. Das Parament des Tunnels
bildet dabei einen Durchlauftrager, so dass alle vertikalen Lasten di-
rekt in das Felsgestein abgeleitet werden. Fir die Sicherung des
Schachtaushubes sahen wir eine dichte und tragfahige Wand aus Jet-
tingsaulen vor.
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Wir haben in unserer Offerte neben dem Hauptangebot auch ver-
schiedene technische Sondervorschldge angeboten. Zudem haben
wir den Bauherrn darauf aufmerksam gemacht, dass wir mit den uns
zur Verfuigung stehenden Mess-, Registrier- und Steuerungsgeraten
die Sicherheit beim Bau des Tunnels wesentlich erhdhen kénnten.

Normalerweise fiihrt eine Unternehmung, welche sich zu starkmitden
Vorarbeiten beschaftigt hat, die eigentliche Arbeit nicht mehr aus. Zu-
viel Wissen dampft in den meisten Fallen den Optimismus beim Kal-
kulieren der Offerte.

Die zusatzlich angebotenen Leistungen haben uns eventuell gehol-
fen, den Auftrag fur den Bau des Eisenbahntunnels trotzdem zu er-
halten.

Jetting ist eine Uberaus interessante Bauweise, mit welcher schwie-
rigste Bauvorhaben elegant erstellt werden kénnen. Das Einbohren
einer relativ schlanken Bohrkolonne in den Boden und die Umwand-
lung des vorliegenden Bodens an Ort in eine feste Masse ermoglicht
neue Wege. Bodenverfestigungen werden Uber einen viel grosseren
Bereich als mit klassischen Injektionen ausflhrbar und decken un-
gefahr den Bereich der Bodenvereisung ab. Dabei sind die Kosten je-
doch wesentlichtiefer als beim Gefrieren und liegen ungefahr im Be-
reich der klassischen Injektionen.

Beim Jetting darf jedoch nie vergessen werden, dass extrem starke
Maschinen im Einsatz sind. Mit den Hochdruckpumpen wird die Jet-
tingflissigkeit auf Gber 400 bar und mit Mengen bis 120 Litern/Min. in
die Werkzeuge gepumpt, in denen die Flussigkeit durch Quer-
schnittsverengungen auf so hohe Geschwindigkeiten gebracht wird,
dass der aus dem Gestange austretende Flissigkeitsstrahl das Bo-
dengeflige zerstort und ein Gemisch aus Boden und Jettingfliissig-
keit ersteht. Das Gemisch erstarrt an Ort und erhértet.

Die neusten Maschinen arbeiten mit wesentlich grésseren Durchfluss-
mengen und héheren Dricken.

Die Maschinenstellen eine Gefahrflir die Bedienungsmannschaft dar.
Es muss sichergestellt sein, dass bei einem Versagen der Geréte die
Hochdruckpumpe unverzlglich abstellt und dass der schwachste Teil,
derHochdruckschlauch,dank geplanten Schwachpunkten nuran spe-
ziell gesicherten Stellen bersten kann.

Fur die uber und in der N&dhe der Arbeitsstelle liegenden Bauwerke
besteht grosse Gefahr von Hebungen und Schéaden, falls sich unge-
wolltim Boden ein Druck aufbaut. Es muss mit allen Mitteln versucht
werden, einen solchen Druckaufbau zu verhindern. Theoretisch muss
zwar einfach dafir gesorgt werden, dass die Uberschiussige Menge
jederzeit Uber einen freien Austrittaus dem Boden verfugt. In der Pra-
xis ist die Situation nur schwer beherrschbar:

Hilfsmassnahmen mit parallel liegenden Zusatzbohrungen, durch wel-
che sich die Uberschussmenge entlasten kann oder vorgéngige Ver-
festigung des Bodens oder zusétzliches Verrohren der Bohrung, so
dass das Bohrloch wahrend dem Jetting nicht in sich zusammenfallt,
sind Méglichkeiten.

Bei den gegebenen Verhaltnissen im Tuff unter St. Aubin mit den vie-
len groBen Hohlraumen war jedoch schon bei den Versuchen klar ge-
worden, dass Uber grosse Dauer beim Jetting kein Ruckfluss zu er-
warten war und deshalb dauernd die Gefahr von Hebungen bestehen
wirde. Als Vorsichtsmassnahme sahen wir deshalb vor, die Gelan-
deoberflache mit den darauf stehenden Hausern standig und sehr
genau zu kontrollieren.

Wahrend den Arbeiten am Tunnelportal haben wir an den Baustel-
lensitzungen immer wieder von den Vorteilen der Messungen und von
den Gefahren des Jettings gesprochen, ohne jedoch ein grosses In-
teresse des Bauherrn erwecken zu kénnen.

Zur gleichen Zeit fuhrten wir in Lausanne schwierige Unterfangungs-
arbeiten aus.

Bei diesem Projekt wurden die Lasten eines sechsstdckigen Hauses
provisorisch tiber Stahlkonstruktionen abgefangen, um tragende Sau-
len zu entfernen und darunter bis zu 16 Meter tiefe Schachte auszu-
heben. In diesen Schachten wurde die Betonkonstruktion fir die neue
Lastibertragung erstellt. Diese Arbeiten wurden an 6 Stellen gleich-
zeitig ausgefihrt. Bei jedem Entfernen der Saulen énderten sich die
Lasten und damit die Krafteverteilung im Gebaude und die Hohenla-
ge der Abfangpunkte musste jedesmal neu eingestellt werden. Ohne
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das genaue Erfassen aller Krafte und Verschiebungen wére es kaum
mdglich gewesen diese Aufgabe zu bewaltigen, ohne wesentliche
Schaden am Gebéaude und ohne die in den Hausern lebenden Men-
schen zu verangstigen oder gar zu gefahrden.

Bei diesem Projekt hatten wir unser eigenes Uberwachungs- und
Steuerungssystem eingesetzt. Bei einer Besichtigung dieser Bau-
stelle mit Vertretern des Bauherrn und der Bauleitung gelang es uns,
das notwendige Interesse zu wecken, und wir konnten daraufhin Vor-
schlage fiir die Verbesserung der Sicherheit mittels einem Mess- und
Steuerungssystem fir die Baustelle St. Aubin ausarbeiten.

Wir suchten daraufhin nach einem Uberwachungssystem, welches an
mehreren Stellen zugleich Verschiebungen sehr sensibel und in sehr
kurzen Zeitabstanden misst und registriert. Ein unseren Vorstellun-
gen entsprechendes System existierte nicht auf dem Markt und muss-
te zuerst gebaut werden.

Die Lésung war eine geschlossene Schlauchwaage, welche Druck-
differenzen sehr genau und kontinuierlich messen kann. Diese Anla-
ge sollte verschiedene Punkte jede Sekunde messen und bei Bewe-
gungen von nur einem Millimeter Alarm geben und einen Notstopp
der Pumpe ausldsen.

Die Firma Veramess erarbeitete uns einen Vorschlag mit einer ge-
schlossenen Schlauchwaage, welche kontinuierlich die Druckunter-
schiede innerhalb Bruchteilen von Millimetern elektrisch ermittelte und
an einen Computer weitermeldete. Die Messstellen konnten leicht ver-
schoben und an jedem beliebigen Ort installiert werden. Das System
war gentgend schnell und prazise (Abbildung 1).

Zudem musste das System vom Baustellenpersonal bedienbar sein.
Taglich musste ein vollstandiger Arbeitsrapport mit samtlichen Daten
erstellt werden. Jegliche Stérung und jede Uberschreitung von fest-
gelegten Grenzwerten musste Alarm ausldsen, die Jettingpumpe un-
verziglich abstellen und die Bauleitung und das Personal Uber Tele-
phon und Pager benachrichtigen. Jede Alarmmeldung mit Angabe der
Ursache sollte direkt in die Biros der Bauleitung oder des Bauherrn
Ubertragen werden kénnen. Das System musste vom Sitz der Firma
Veramess aus Uberprifbar und bedienbar sein, so dass mit deren Un-
terstitzung sogar kleine Reparaturen am System durch das Baustel-
lenpersonal ausgeftihrt werden konnten.

Die Erwartungen an das H6henmesssystem waren zu hoch gesteckt
worden. Die &dusseren Einflisse auf das Schlauchwaagesystem
waren durch den stéandigen Wechsel von einer Messstelle zur andern
und den dadurch &ndernden Schlauchlangen, Hoéhendifferenzen,
Temperatureinflissen, Sonneneinstrahlung usw. so gross und vielfél-
tig, so dass der Versuch, effektive Héhen und Héhendifferenzen als
Basis der Bewertung zu benitzen, fehlschlug. An Stelle der effekti-
ven Hohen wurden drei Grenzwerte von Verschiebungsgeschwindig-
keiten der Messpunkte als Basis festgelegt, worauf das System zu
unserer vollen Zufriedenheit arbeitete.

Das Einrichten der Messpunkte war wesentlich aufwendiger als er-
wartet. Die Leitungen mussten gegen jegliche Verschiebung und Be-
schadigung abgesichert werden. Die Messpunkte wurden zum Teil im
Freien und zum Teil in Kellern installiert. Jede neue Etappe wurde mit
der vorangehenden gekoppelt. Die geringe Anzahl der Messstellen
wirkte sich sehr ungunstig aus und erforderte eine standige Umstel-
lung in kirzester Zeit.

Um eine flachendeckende Uberwachung zu garantieren, miissten we-
sentlich mehr Messpunkte zur Verfagung stehen. Ein System, wel-
ches statt flichendeckend sich nur auf wenige, speziell gefahrdete
Punkte konzentriert ist sehr gefahrlich, da es eine falsche Sicherheit
vortauscht.

Fir die Uberwachung der Hauser von St. Aubin hat sich das System
jedoch voll bewéhrt. Wir wurden zwar einige Male durch das System
in unserer Arbeit gestoppt, was recht lastig und mit viel Arbeit ver-
bunden war, daflr konnten wir jedoch die Baustelle ohne nennens-
werte Schaden abschliessen. Der Einsatz solcher Uberwachungssy-
steme wird sich in Zukunft fiir Jettingarbeiten sicher durchsetzen.

Bei vielen Jettingbaustellen sind Schéden eingetreten, so dass die
Versicherungen hellhérig geworden sind. Sie betrachten Schaden
durch das Jetten als voraussehbar und somit als nicht versicherba-
ren Schaden an.
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Uberwachungssystem

der Firma Veramess

Das Messystem wurde von Vertretern einer Versicherung begutach-
tet und als ausreichend sicher eingestuft, so dass solche Arbeiten
dank einem solchen System wieder versicherbar sind.

Neben der Schadensbegrenzung an den zu unterquerenden Hausern
resultiert aus dem Einsatz einer solchen Uberwachungsanlage ein
grosser Vorteil fir die ausfiihrende Unternehmung, da die Arbeiten
ohne Hemmungen mit Volldampf ausgefihrt werden kénnen. Die Ver-
unsicherung der Arbeiter durch die Méglichkeit, Schaden zu verursa-
chen oder etwas falsch zu machen, verlangsamt die Ausfiihrung dra-
stisch. Das vorsichtige und angstliche Arbeiten kostet viel Zeit und
Geld. Ohne dieses Uberwachungssystem wére es nie mdglich ge-
wesen, die Rohr-und Jettingetappen mit rund 1000 Metern Bohrlan-
ge und 70 Montagen der Bohranlage in knapp vier Tagen auszufuhren.

Horizontaljetting bedeutet in Wirklichkeit immer eine leicht nach oben
geneigte Ausfiuhrung. Wahrend in vertikalen Bohrléchern der Rick-
fluss nach oben gedrickt werden muss, fliesst bei einer Ausflihrung
des Jettings nach oben die Flissigkeit von sich aus aus dem Bohr-
loch heraus. Der ganze Vorgang wird zu einem schwierigen Wechsel
von «Herauslaufenlassen» und im «Loch drin behalten». Neben der
Erfahrung der Bohrmannschaft spielt der Boden bei diesem Seiltanz
eine sehr wichtige Rolle. Ausserst wichtig ist ein sehr rasches Ver-
schliessen des Bohrloches nach dem Herausziehen des Bohrge-
stéanges.

Beim Jetten allgemein und besonders beim Horizontaljetting muss die
ganze Strecke in einem Arbeitsgang bearbeitet werden. Neben dem
grossen Zeitverlust beim Gestangewechsel ist die Gefahr von Unre-
gelmassigkeiten in der Ausflhrung der Jettingsaule sehr gross.
Wahrend einem Unterbruch besteht die Gefahr, dass sich die Kolon-
ne entleert. Unterbriiche beim Jetten fihren in den meisten Fallen zu
Verstopfungen in den Disen. Das ganze Gestdnge muss in einem
solchen Falle ausgefahren werden, der Dlsenhalter muss ausge-
wechselt und das Gesténge neu eingefahren werden und der Jet-
tingvorgang fangt von neuem an.

Beim subhorizontalen Jetting ist sicher schon 6fters versucht worden,
mit einem 2- oder sogar 3-Phasensystem zu arbeiten. Erfolge kenne
ich jedoch keine. Vor allem die Anwendung von Druckluft zur Ver-
starkung der Schneidkraft des Jettstrahles wirde das Jettgut laufend
aus dem Bohrloch herausschleudern.

Irgendeinmal wird bei der standigen Weiterentwicklung des Verfah-
rens jemand auf die richtige Lésung kommen.

Das Verfahren hat natirlich auch Nachteile. Es ist nicht in allen Bo-
denarten gleich gutanwendbar und die Wirksamkeit ist meist erst er-
kennbar, wenn die Kolonnen freigelegt werden. Wahrend der Aus-
flihrung sind Anderungen in der Wirksamkeit sehr schlecht zu erken-
nen. Falls die Form der Saulen oder die Eigenschaften des Saulen-
materials nicht den Erwartungen entspricht, folgen meist unange-
nehme und teure Auswirkungen.
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Vor dem Beginn der Ausfiihrung der Jettingarbeiten sind deshalb bei
wichtigen Objekten Versuche zu fahren, mit denen nachgewiesen
wird, dass das System den Boden- und geometrischen Annahmen
entspricht und um die Jettingparameter zu ermitteln. Da in St.Aubin
Vorversuche im Probeschacht ausgefiihrt worden waren, wurden auf
weitere Versuche am Bauobjekt selber verzichtet.

In der ersten Etappe wurden die vorgangig beim Versuchsschacht er-
arbeiteten Jettingresultate verwendet und die Parameter sehr vor-
sichtig gewahlt, d.h. es wurde mit den gleichen Disendurchmesser
und Dricken wie bei den Vorversuchen gearbeitet, die Jettingdauer
wurde durch verlangsamtes Zurlickziehen jedoch stark vergréssert.

Dadurch wird der Saulendurchmesser grosser. Bei den im gleichen
Abschnitt erstellten Brustsaulen wurden die Jettingparameter variiert
und aus den Resultaten der freigelegten Brustsaulen konnten dann
die Parameter firr die nachste Etappe ermittelt werden. Mit diesem
Vorgehen konnte eine ganze Versuchsphase gefahrlos vermieden
werden.

Das Vertikaljetting in den Fussstollen wurde durch den Einbau von
Kanaldielen und Einbauringen ersetzt. Die gutartigen Bodenverhalt-
nisse in der Morane liessen dies bei einer minimalen Wasserhaltung
zu. Die Schéachte konnten so kostenglnstiger ausgefiihrt werden und
dem Bohren in den harten Blécken konnte dadurchausgewichen wer-
den.

Die Verankerungsarbeiten im Portalbereich zeigten im Tuff schlechte
Resultate. Schon bei geringen Ankerkraften trat ein Gefligezusam-
menbruch im Tuff ein und die Ankerkréfte reduzierten sich schlagar-
tig. Um die Verankerungszonen merklich zu vergréssern wurde nach
einer Moglichkeit einer Ausweitung der Verankerungszone mit dem
Jettingverfahren gesucht. Diese Idee wurde der hohen Kosten fiir das
lange Vorhalten der Jettingeinheit wegen nicht weiter verfolgt. Die
Anker wurden in der tieferliegenden Morane verankert.

Spater wurde die gleiche Idee wieder aus der Mottenkiste herausge-
holt, um die laufende Brustabstutzung in der Kalotte des Bahntunnels
zu verankern. An Stelle von zusatzlichen Ankern wurden Ankerstabe
in die Bohrung der horizontalen Jettingséulen der Tunnelbrustsiche-
rung versetzt und der Jettingvorgang ausgeftihrt.

Die Ausfuhrung konnte spéater beim Abbruch der Brustpfahle laufend
kontrolliert werden. Die Verbund-Stahl-Jettingkolonne war durchwegs
sauber und der Stahl lag praktisch tberall im Zentrum des Jetting-
korpers.

Furdie Kalottensicherung wurde im Tuff eine Kombination Rohrschirm
mit dazwischenliegenden Jettingsaulen erstellt.

In der Morane war ein Rohrschirm vorgesehen, bei welchem der
Boden zwischen den Rohren mit Injektionen verfestigt werden sollte.
Damit konnte auf das Jetting im blockigen und z.T. rolligen Material
verzichtet werden.

Die Ummantelung der Rohre mit Injektionen zeigte jedoch im Ver-
gleich mit den Jettsdulen ein schlechtes Resultat, obwohl der zeitli-
che Aufwand gross war. Diese lokalen Injektionen sind sehr arbeits-
aufwendig, das Resultat recht bescheiden, und wesentliche Bauver-
zbgerungen mit grossen Kosten waren unumgénglich geworden.
Deshalb beschloss man gemeinsam, das Jetting so lange beizube-
halten, als dies (iberhaupt méglich war. Nach dem Umstellen auf eine
Ausfiihrung eines reinen Rohrschirms wurde der Ringraum um die
Rohre herum in einem einzigen Arbeitsgang verfllt.

An Stelle von verschraubten Rohren mit eingebauten Injektionspillen
wurden normale Stahlrohre, in welche Injektionslécher und zwei Hal-
telédcher gebohrt waren, verwendet. Die Rohre wurden in der Werk-
statt bearbeitet und in ihrer ganzen vorgesehenen Baulange auf die
Baustelle geliefert.

Im Tuff wurde auf dem Innengesténge mit einem Rollenmeissel, in der
Morane mit einem das Rohr (iberschneidenden Imlochhammersystem
gebohrt. Das Gewicht der gesamten Bohrkolonne war ca. 1.2 Tonnen.
Dank einer in der Firste aufgehangten Einschienenbahn konnte diese
Last muhelos auf der Bohranlage eingebaut werden.

Als Bohrmaschine wurde die Casagrande- G.4 eingesetzt, mit wel-
cherschon mehrere Baustellen ausgeflihrt worden waren. Sie ist zwar
eine recht alte Maschine und hat schon viele Arbeitsstunden hinter
sich. lhre Kinematik, ihre Stabilitat, inr geringer Freiraumbedarf tiber
der Bohrmaschine und vor allem dem Doppelkopfsystem, mit wel-
chem die verschiedensten Bohrsysteme ohne grosse Umstellungen
ausflihrbar sind, kamen bei dieser Arbeit, welche immer wieder An-
passungen erforderte, voll zum Tragen.

In Zusammenarbeit mitdem Zementlieferanten wurde aufdieser Bau-
stelle zum ersten Mal in grésserem Rahmen Fluviozement fir das Jet-
ting verwendet. Normalerweise muss zum Zement eine Spur Bento-
nit beigegeben werden, um das Absetzen des Zementes in den Gera-
ten und in den Schlauchen zu unterbinden. Dies hat natrlich einen
ungunstigen Einfluss auf die Festigkeit des Jettkorpers. Saulen mit
Fluviozement erharteten wesentlich schneller und wiesen eine we-
sentlich héhere Druckfestigkeit auf.

Adresse des Autors: Emilio Campana
Grund 322
3176 Neuenegg
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Aléa géologique et travaux confortatifs par jetting et clouage
de la fouille de la Gare LEB du Flon a Lausanne

Olivier Tappy et Pierre Charles Bugnon

1. INTRODUCTION

L e prolongement en souterrain de la ligne du chemin de fer Lausan-
ne - Echallens - Bercher (LEB), de Chauderon jusqu’au Flon au cen-
tre ville de Lausanne, a été proposé par la direction du LEB a 'Office
fédéral des transports dans le cadre du projet Rail 2000. En effet, en
reliant le LEB a la future gare du Flon, le projet correspond aux ob-
jectifs de Rail 2000 visant a améliorer les prestations des transports
publics et a faciliter les transbordements entre les divers réseaux, no-
tamment avec celui des CFF. La future gare du Flon sera commune
aux lignes de métro Lausanne-Ouchy (LO), Lausanne-Gare (LG),
Métro Ouest («TSOL»), puis plus tard Métro Nord (prolongement des
lignes LO et LG vers le Nord de la Ville). Par I'intermédiaire des mé-
tros LO et LG, cette interface sera reliée a la gare CFF.

En octobre 1989, le Conseil fédéral a octroyé au LEB la nouvelle
concession et le projet de mise a I'enquéte a été déposé le mois sui-
vant.

Ne pouvant attendre les décisions politiques et administratives concer-
nant le plan partiel d’affectation de la vallée du Flon, dont dépend la
future gare commune, le projet a été scindé en deux étapes:

1¢e étape: avenue d’Echallens — gare de Chauderon
2¢me étape: gare de Chauderon — gare du Flon.

2. DESCRIPTION GENERALE DU PROJET

La difficulté de la réalisation des deux étapes réside du fait que le site
de construction est fortement urbanisé, se trouve sous le domaine pu-
blic et que les ouvrages souterrains sont a trés faible profondeur.

Le nouveau tracé comprend pour la premiére étape une trémie a I'Ave-
nue d’Echallens longue de 200 m, un tunnel a simple voie de 360 m
sous '’Avenue d’Echallens, une gare souterraine de 150 m de long et
de 200 m3 pour la plus grande section sous la place Chauderon. La
deuxieme étape comprend un tunnel a double voie sous la rue des
Terreaux entre Chauderon et le Flon, une gare de 120 m de long sous
la place du Flon.

En quelques chiffres, le prolongement en souterrain de la ligne du
chemin de fer Lausanne-Echallens-Bercher, c’est:

1% étape 2¢me étape
Longueur 700 m 450 m
Devis 63,1 mios 44,9 mios
Colit de la réalisation 61,5 mios
Durée de réalisation 36 mois 30 mois
Mise en service 27 mai 1995 28 mai 2000

3. CONTEXTE GEOLOGIQUE DU PROJET

La deuxieme étape du projet relie par un tunnel la gare souterraine
de Chauderon déja en service et la future gare du Flon construite en
tranchée couverte.

Le trongon en tunnel longe le versant Nord de la vallée du Flon, sous
la rue des Terreaux et la Place Bel-Air.

Il débouche sous la place du Flon a hauteur de la culée Nord-Ouest
du Grand Pont, pour se raccorder en courbe a la gare du Flon, per-
pendiculairement a I'axe de la vallée.

Les terrains rencontrés par le projet montrent une succession typi-
quement lausannoise.

Le bedrock est constitué par la Molasse grise de Lausanne (Molasse
d’eau douce inférieure de I'Aquitanien). D’origine fluviatile, ces séries
montrent une imbrication de couches de type lenticulaire dont 'exten-
sion latérale est tres variable, rendant les corrélations entre sonda-
ges difficiles.

Les lithologies traversées sont les suivantes:

* Marnes et marnes gréseuses gris-beige, parfois un peu bariolées,
roches tendres a trés tendres

* Grés marneux et marno-gres gris, roches tendres @ moyennement
dures

e Gres gris, fins a moyens, roche dure, a ciment calcaire.

Les marnes et les marno-grées représentent les 90% des matériaux
excaveés en tunnel.

De maniere générale, ce massif rocheux estpeu fracturé; lorsdestra-
vaux de percement, on a toutefois observé un réseau peu développé
de fractures verticales a subverticales, de direction a peu pres paral-
lele a la vallée du Flon. Ces fractures étaient souvent ouvertes et sans
remplissage.

Lors de leurinterception au front d’attaque, ces failles ont donné des
venues d’eau ponctuelles, rapidement épuisées ; elles se sont avé-
rées étre des eaux usées, provenant probablement des fuites du ré-
seau de collecteurs sus-jacent.

Le toit du rocher, irrégulier mais subhorizontal sous la place Bel-Air,
descend en pente douce (10° - 15°) en direction du Flon.

La Molasse est surmontée par une épaisseur variable de moraine de
fond constituée de limons sableux plus ou moins graveleux, de consis-
tance tres ferme a dure ettrés peu perméables. A proximité du toit de
la Molasse, elle comporte beaucoup d’éléments (blocs) de marnes et
de marno-grés molassiques.

Bien développée (épaisseur: environ 10 m) au droit du tunnel, elle
s’amincit fortement dans la vallée du Flon ou elle ne forme plus qu’'une
couverture intermittente de 1 a 2 m au maximum.

Il faut signaler dans le versant a proximité du portail, la présence d’un
niveau d’extension décamétrique de limons sableux et argileux repreé-
sentant des dépdts glaciolacustres reposant sur la moraine.

Les séries décrites ci-dessus sont recouvertes par des matériaux de
remblai qu’on peut classer en deux catégories.

Les remblais routiers ou d’infrastructures constitués de graviers sablo-
limoneux de bonne qualité sont bien représentés au droit du tunnel,
sous larue des Terreaux et la place Bel-Air.

Les matériaux de décharge, quant a eux, constituent le remblayage
de I'ancienne vallée du Flon, le ruisseau du Flon ayant ainsi été mis
sous un voltage en magonnerie.

Ce remblayage réalisé progressivement depuis le siecle passé est
constitué principalement de matériaux d’excavation d’origine morai-
nique et molassique a forte composante limono-argileuse ; il est trés
peu, a peu compact.

Ony trouve également de gros blocs, des éléments métalliques (pou-
trelles, profilés), divers débris de construction (bois, briques, etc.) et
des niveaux importants de matériaux brilés et cendres diverses. Ce
remblai de faible perméabilité est généralement peu humide et par-
couru de quelques anciennes coulisses de drainage non repérées sur
plan.
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Fig. 1: profil géotechnique schématique au droit de la fagade P2 La Tienda

C'est au travers de ces terrains trés hétérogénes et de caractéristi-
ques médiocres qu’est réalisée la plus grande partie de la tranchée
couverte de la gare du Flon.

4. TERRASSEMENT DE LA GARE DU FLON ET
REPRISE EN SOUS-(EUVRE DU BATIMENT LA TIENDA

Le batiment La Tienda est un batiment en moellonnage et magonne-
rie datant du début du siécle. Pour les fondations, seuls des plans
schématiques ont été retrouvés.

Le projet qui a été initialement réalisé comprenait la construction d'un
sommier en béton armé, réalisé par étapes, ancré par quatre tirants
de 100 kN et posé sur les micropieux.

Deés le début des travaux de reprise en sous-ceuvre, des déformations
importantes sont apparues au droit de la fagade. La modification du
phasage de travail (réalisation des micro-pieux et des blocs de béton

avant les ancrages) et la réduction des largeurs de travail ont permis
de réduire fortement les vitesses de déformation. A ce stade, la situa-
tion paraissait stabilisée.

5. INCIDENT DU 10 MARS 1998
ET MESURES D’'URGENCE

Le 10 mars 1998 a 10 heures, environ 3 a 4 m3 de limons argileux
fluants sont sortis a 60 cm du niveau de fouille, juste a 'ouest du der-
nier bloc bétonné. Les décisions suivantes ont été prises par la DT:

1 remblayage local du fond de fouille au droit de la venue des limons
fluants

2 commande auprés du géométre d’un nouvel état de mesures

3 intervention d’'un serrurier pour adapter la porte de la boutique La
Tienda (qui ne fermait plus).

Dans I'apres-midi, il est constaté dans les sous-sols de La Tienda que
les fissures continuent a évoluer, notamment lors des travaux d’injec-
tion des ancrages de la paroi perpendiculaire. Tous les travaux sont
alors stoppés.

Le lendemain, le contréle des forces dans les ancrages montre que
les charges dans les deux ancrages situés aux angles du batiment
avaient augmenté de 30%, alors que les charges dans les deux an-
crages centraux n‘avaient pas augmenté. Des déplacements horizon-
taux ont donc eu lieu en direction de la fouille, ce qui est confirmé par
les mesures du géometre.

Il est décidé de renforcer la structure existante par six micro-pieux de
500 kN mis en charge a I'aide de vérins, quatre ancrages supplémen-
taires de 350 kN scellés dans la moraine sous la gare du TSOL (30
meétres de long). Il est décidé également d’effectuer des injections de
remplissage (coulis de ciment) dans la zone des venues de limons
fluants.

Lors du forage des ancrages supplémentaires, les matériaux sous le
batiment La Tienda sonttellement mous que I'entreprise peut enfon-
cer les tubages sans rencontrer de résistance. Il est donc presque
certain que les matériaux en présence sont des limons argileux avec
une teneur en eau trés proche de la limite de plasticité.

Pour les micro-pieux d’extrémité, les forages sont carottés avec ré-
cupération des carottes, afin de déterminer précisément la nature des
matériaux constituant le sous-sol. La liaison entre le béton armé de
la reprise en sous-ceuvre et les fondations du batiment est renforcée
par huit profilés HEM 140 de 120 cm de long scellés horizontalement.

Le 3 avril, les quatre ancrages et les six micro-pieux étaient en ten-
sion.

Les vitesses de déformation étaient stabilisées a environ 2 mm par
semaine.
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Fig. 2: Profil géotechnique de synthése, Gare du Flon, Etapes A et B
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Fig. 3: Extension latérale
des limons fluants
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6. AUSCULTATION, RECONNAISSANCES
GEOLOGIQUES COMPLEMENTAIRES

Dans le cadre des mesures de confortation d’'urgence, deux des fo-
rages pour micropieux complémentaires ont été carottés au droit de
la fagade P2 du batiment «La Tienda».

Ces sondages ont mis en évidence la présence de terrains particu-
liers, non encore rencontrés dans ce secteur (voir fig. 1).

Il s’agit d’'un niveau d’argiles bleues varvées surmonté par environ 1.5
m de sables fins limoneux saturés en eau.

Ces deux niveaux situés juste sous le futur fond de fouille ont été iden-
tifiés comme la source des problemes rencontrés. En effet, les sables
fins saturés se comportent de maniére thixotropique lors de travaux
de forage les traversant et, de plus, se mettent a fluer sous le bati-
ment de la Tienda en direction de la fouille des que le terrassement
a lavant du batiment les décharge.

Une série de sondages complémentaires a permis de préciser leur
extension latérale (voir fig. 2 et 3). lls apparaissent ainsi comme une
lentille limitée a 'angle Sud-Ouest de la fouille et se terminent en bi-
seauau Sud du vodtage du Flon. Son extension endirection de 'Ouest
n’est pas connue.

Afin de vérifier I'efficacité des mesures de confortation, une instru-
mentation de contrdle a été mise en place sous et autour du batiment,
en collaboration avec le laboratoire de mécanique des roches de
'EPFL et le professeur Descoeudres.

Un tube inclinométrique (longueur: 16.5 m) a été installé a 'avant du
batiment, au droit du sommier de liaison des micropieux.

Un extensomeétre horizontal a 4 bases (30 m, 15 m, 10 m, 5 m) a été
scellé sous les fondations du batiment.

Deuxtubes piézométriques a capteurs pneumatiques ont étéforés a
Favant du batiment.

Enfin, une mesure des déformations de la fagade avant par fil invar a
été mise en place et le réseau de points de nivellement de précision
sur et autour du batiment a été complété et controlé journalierement.

Les résultats des mesures ont permis de vérifier que I'hypothése sur
I'origine des désordres était correcte.

Les mesures inclinométriques (voir fig. 4) montrent clairement un flua-
ge des sables fins limoneux et des argiles en direction de la fouille (vi-
tesse max.: 15 mm/jour). Ce fluage a cessé dés que le fond de fouille
provisoire a été remblayé sur une hauteur de 2.0 m environ.

L'extensometre met également en évidence le fluage progressif en di-
rection de la fouille, le batiment subissant des déplacements horizon-
taux différentiels relativement importants (3 mm sur base 1, 1 mm sur

base 1). Ces déplacements ont également cessé lors du remblayage
provisoire.

Le probléme de I'origine de ces niveaux argileux et sablo-limoneux
reste posé. En effet, les argiles bleues varvées de la base indiquent
un mode de dép6t lacustre outout du moins en milieuaquatiquecalme.

Ceci semble contradictoire avec le fait que ces séries reposent sur
des remblais modernes (au sens géologique) typiques, contenant de
nombreux débris de construction.

Compte tenu de I'extension bien délimitée de ces niveaux énigmati-
ques, on peutenvisager en I'état deux hypothéses plausibles sur leur
origine.

Il pourrait s’agir des restes d’un étang de décantation d’'eau de pom-
page, mis en place lors des travaux de percement du tunnel du métro
Lausanne-Ouchy au 19°™ siécle. La localisation a quelques dizaines
de metres al’Ouestdu portail et légérement au contrebas seraitcom-
patible avec ce cas de figure.

Fig. 4: Inclinométre S1209. Fluage des sables fins et argiles en direction de
la fouille
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Fig. 5: Rideau en jetting:
Etape A Situation

On peut également penser a un lambeau de terrain glissé depuis la
colline de Montbenon sur les remblais partiels de la vallée du Flon.
En effet, la colline de Montbenon est constituée par un vallum morai-
nique ou des terrains de structure et de nature trés variées sont
connus. En particulier, un document d’archives (Mermier 1921) mon-
tre a environ 100 m a 'amont du projet un profil géotechnique tres
semblable a ce que I'on observe sur ce projet.

7. PROJET DE CONFORTEMENT DEFINITIF
DU SOUS-CEUVRE LA TIENDA

Il 'a été procédé a la recharge du fond de fouille, environ sur deux me-
tres, des que les résultats des mesures d’auscultation complémentai-
resont laissé apparaitre le flux des matériaux au-dessous de la paroi.

Deés cetterecharge, plus aucune déformation significative n'a été me-
surée.

Fig. 6: Rideau en jetting: Etape A Coupe
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Deux types de solutions ont été étudiés:

1 Renforcement du batiment La Tienda et de transmission des char-
ges de ses porteurs directement sur la molasse pour s’affranchir
ainsi totalement des terrains rencontrés sous son niveau de fonda-
tion actuel.

2 Renforcement du terrain autour du batiment La Tienda pour empé-
chertous les mouvements en direction de lafouille (terrains de mau-
vaise qualité bloqués derriere un «mur»).

Les solutions prévoyant le renforcement du batiment ont été rapide-
ment écartées car, en présence de ce phénomene de fluage des ma-
tériaux limono-argileux, elles ne présentaient pas toutes les garanties
pour les batiments voisins.

Trois variantes de renforcement du terrain ont été étudiées:

— la variante injection a été éliminée étant donné I'hétérogénéité du
terrain et son codt élevé et difficilement maitrisable

— lavariante congélation en circuit fermé étudiée prévoyaitde conge-
ler le terrain autour du batiment pendant la fin des travaux de ter-
rassement, la démolition et la reconstruction du voQtage du Flon,
la construction de la gare jusqu’au bétonnage de la dalle de cou-
verture, soit pendant une durée de 4 a 5 mois.

Cette solution est certainement trés slre au stade provisoire, soit
pendant que le terrain est congelé. Par contre, elle ne résout en
rien la solution au stade définitif, lorsque le terrain se dégéle. Les
risques de tassement sont a ce moment-la importants, méme si la
nouvelle gare empéche tout mouvement vers lavant du batiment
La Tienda

— lavariante jetting prévoit de créer un mur d’enceinte suffisamment
rigide pour empécher tout mouvement de matériaux en direction
de la fouille. La solution étudiée prévoit la réalisation de trois ran-
gées de colonnes d’un diameétre nominal de 60 cm, sécantes pour
éviter toutes percolations a travers le mur. La rangée de colonnes
située contre la batiment La Tienda est liée au sommier en béton.

Ces colonnes sont armées de barres d’acier de 50 mm de diame-
tre alors que les colonnes c6té fouille sont armées de barres de 32
mm de diametre (fig. 5 et 6).

Aprés discussion, la variante jetting a été retenue pour une modéli-
sation numérique.

Les vérifications numériques ont été exécutées a I'aide du program-
me par éléments finis TUNNEL de la société RIB a Stuttgart.



Les résultats des mesures de déformation, lors de la premiére phase de terrassement et aprés rechargement du fond de fouille ont permis de
définir les paramétres géomécaniques pour les différentes couches permettant d’obtenir des déformations calculées comparables aux défor-

mations mesurées in situ.

Caractéristiques
N° du Matériau élastiques plastiques
matériau Y E Y G Phi (¢
kN/m? kN/m? kN/m? o kN/m?
1 Béton 25 20'000'000 0.15 - -
2 Remblai 2 20 10000 0.25 28 1
3 Sable saturé 21 5000 0.22 2’000 20 1
4 Argile 21 2'500 0.40 900 8 5
5 Remblai 5 21 50’000 0.28 30 1
6 Molasse altérée 22 200’000 0.35 25 50
7 Jetting 25 800’000 0.15 32 500
Le projet avait été dimensionné avec des remblais:
Caractéristiques
N° du Matériau élastiques plastiques
matériau Y E v Phi G
kN/m? kN/m? . kN/m?
Remblai projet
initial 20 10000 0.25 28 1

Pour le terrain traité par jetting, nous avons considéré comme parameétre de calcul un module de 800 MN/m?, un angle de frottement de 32°
et une cohésion de 500 kN/m?. Ces valeurs sont basées sur trois essais triaxiaux sur terrain traité et confirmées par deux essais supplémen-

taires réalisés ultérieurement.

Angle de frottement résiduel Coheésion résiduelle Esos
° MN/m? MN/m?

37 1.2 1600

36 1.2 1600

37 14 1600

30 1.4 1400

35 0.6 1400

Dans une seconde phase de calcul, aprés réalisation du jetting, les
parametres des terrains se trouvant dans la zone des colonnes jet-
ting ont été améliorés sur la base des résultats d’essai en laboratoi-
re.

Par souci de simplification, une modélisation a été effectuée avec une
rigidité moyenne entre la téte et le pied du jetting, sans tenir compte
des différentes natures de sol que les colonnes jetting traversent.

Les résultats des calculs ont permis de montrer que les efforts (no-
tamment les moments de flexion) dans les colonnes étaient admissi-
bles et que la déformation verticale supplémentaire au droit de la fa-
cade du batiment La Tienda sera inférieure a 10 mm.

8. MODIFICATION DU PROJET DE SOUTENEMENT
POUR LA DEUXIEME PHASE DU TERRASSEMENT

Trois sondages complémentaires ont permis de montrer que ces ma-
tériaux limono-argileux s’étendent jusque contre le voltage du Flon.

Dans cette zone, le projet initial prévoyait la réalisation d’'une paroi
clouée. Fort des expériences de la premiere phase de terrassement,
il a été décidé de réaliser un rideau simple de colonnes jetting, le ni-
veau inférieur étant situé sur le toit de la molasse. Aucun flux de ma-
tériaux n'est des lors possible. Les poussées horizontales sont repri-
ses par des clous (fig. 7).

Un calcul par éléments finis a l'aide du logiciel Z-Soil a montré
qu’aucun mouvement de terrain inadmissible n'apparaissait. Les dé-
placements horizontaux restent inférieurs a 3 cm et les forces dans
les ancrages inférieures aux valeurs limites. Aucun flux de matériaux
dans les sables et argiles n'est décelable.

9. DEROULEMENT DES TRAVAUX

Les travaux de jetting ont été réalisés au moyend’une foreuse NENZI
GELMA II, a systeme monobuse, avec enregistrement des parame-
tres en continu (Jetlim 1)

Les parametres de réalisation ont été définis comme suit:

* Pression d'injection: 450 bars
* Vitesse de remontée: 30 cm/mn
¢ Vitesse de rotation: 1 tour/3"

Les parametres enregistrés en continu pour chaque colonne sont les
suivants (fig. 8):

m/h

¢ Pression sur 'outil de forage: bar

* Vitesse de forage:

¢ Couple de rotation: bar

* Pression d’injection: bar

* Débit instantané: I/mn

* Vitesse de remontée: cm/mn
¢ Volume injecteé: m3

Les deux premiers parameétres donnent de bonnes indications sur la
qualité des terrains traversés et permettent de repérer avec précision
le toit de la Molasse. Les autres parametres permettent de contréler
la bienfacture des colonnes.

Ces travaux ont été réalisés en deux étapes distinctes, a savoir la
confortation du batiment de La Tienda et les parois de fouille de
étape B.

Les colonnes réalisées autour de La Tiendal'ont été dans des condi-
tions difficiles, les mouvements de la foreuse étant limités par 'étaya-
ge provisoire du batiment, 'étroitesse de la plate-forme de travail ainsi
que par une passerelle permettant le passage des piétons au-dessus
de la fouille (fig. 9 et 10). La plupart des colonnes ont donc di étre in-
clinées par rapport a la verticale.

Le probleme du soulévement du sol et du batiment en cours de tra-
vaux a été maitrisé en réalisant a 'avancement un trou de décharge
par groupe de trois colonnes.
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Les colonnes réalisées pour le soutenement des parois de fouille P9,
P10, P11 (étape B de la fouille de la Gare du Flon) I'ont été dans des
conditions plus favorables que pour la premiére étape ; elles ont pu
étre réalisées depuis la plate-forme de l'ancien parking sans embar-
ras pour le déplacement de la foreuse. Toutes les colonnes sont ver-
ticales. Les parois ont été clouées et gunitées au fur et a mesure du
terrassement.

Le déroulement de ces deux étapes est résumé dans le tableau sui-
vant:

ETAPE A ETAPE B

CONFORTATION TIENDA PAROI P9, P10, P11, GRUE

Nombre de forages 208 (yc forages de décharge) 70 (sans forage de décharge)

Traitement jetting 1771 m' 706 m'
Durée des travaux 31 jours 10 jours
Production moyenne (jetting) 57 m'fjour 78 m'/jour

Exécution 2 équipes, 1 machine

5.5 colonnes/jour

1 équipe, 1 machine
7 colonnes/ jour

10. CONCLUSIONS

La réalisation de fouilles en site urbain dans les remblais reste un tra-
vail délicat. Lors des études géologiques et géotechniques, il ne faut
jamais renoncer a des sondages pres d’ouvrages existants, méme
s'ils sont difficiles a réaliser: encombrements de conduites, vitrines,
circulations piétonnieres importantes. Il faut toujours consulterles dos-
siers d’archives, seul moyend’ «observer» la nature des terrains avant
I'urbanisation du site.

Ces fouilles devraient toujours étre équipées de moyens d’ausculta-
tion performants permettant de déceler trés rapidement toute défor-
mation ou phénomeéne non prévus, non seulement en surface, mais
a l'arriére et sous le niveau du fond de fouille.

Le jetting offre des solutions intéressantes, méme en ville, car la ges-
tion des boues et les soulevements sont maitrisés par les entreprises
spécialisées.

Adresse des auteurs: Olivier Tappy
Piguet+Associés Ingénieurs Conseils SA
Avenue du Temple 19
Case postale 325
1000 Lausanne 12

Fig. 10:
Jetting réalisé,
étape A

Fig.9: Réalisation jetting autour du béatiment La Tienda

Pierre-Charles Bugnon

CSD Ingénieurs Conseils SA
Chemin de Maillefer 36

1052 Le Mont/Lausanne
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Normalisation TC-288, WG 7: Jetting (pr EN 12716)

Emilio Campana

In naher Zukunft werden auch wir Schweizer Ingenieure auf der Basis
der Europaischen Normen projektieren, rechnen und ausfiihren mis-
sen. Der genaue Zeitpunktist noch nichtklar,aber er kommt bestimmt.

Die Ausfihrungsvorschriften und die Bauprodukte werden in CEN-
Normen, die Projektierung und Berechnungen im Bauwesen in den
Euro-Codes, den EC’s behandelt.

Die Projektierung der Grundbauprobleme wird in der EC 7, an welcher
schon beinahe 20 Jahren lang gearbeitet wird, behandelt. Die Ein-
fuhrung der Partialsicherheitsfaktoren und die Aufteilung der Bauten
in verschiedene Bauwerksklassen I6sen immer noch heftige Diskus-
sionen aus, und eine Einigung ist noch nicht in Sicht.

Bearbeitet wurde die EC 7 von einem kleinen Team unter der Leitung
von Herrn Professor Oveson aus Danemark. Die kleine Arbeitsgrup-
pe besteht aus Professoren und Ingenieuren der Projektierung. Der
Fortschritt der Norm wurde jahrlich der Versammiung des Technischen
Komitees vorgelegt und diskutiert; in die breite Offentlichkeit sind die
Entwdarfe jedoch nicht gestreut worden. Nach der ersten Auflage der
Norm kam das bodse Erwachen, indem keine allgemeine Zustimmung
erzielt werden konnte.

In allen Landern wurden friher die Normen in enger Zusammenarbeit
aller Beteiligten ausgearbeitet. Wir Schweizer sind von jeher gewohnt,
Normen in einem Team aus Bauherren, Schule, projektierenden In-
genieuren und Unternehmern zu bearbeiten. Beider EC 7 wurde die-
ses Gewohnheitsrecht missachtet.

Vor rund 10 Jahren wurde der EFFC gegriindet, der Verband der Eu-
ropaischen Spezialtiefbauunternehmungen. Grund dieses Zusam-
menschlusses war der Wunsch der Unternehmungen, im neu entste-
henden, alles ordnenden Europa ebenfalls mitreden zu durfen. So
auch bei den neu entstehenden Normen, vor allem den Grundbau-
normen. Der EFFC suchte nach Wegen, Einsitz in die Arbeitsgruppe
der EC 7 zu nehmen.

Die EC 7 besteht aus vier Teilen. Der erste Teil, die Grundlagen der
Berechnungen, war zu dieser Zeit in Bearbeitung. Eine Vergrésse-
rung der Arbeitsgruppe wurde strikte abgelehnt.

Teil zweiund Teil drei behandeln die Versuche im Labor und im Felde.

In Teil vier sollten verschiedene Grundbauprobleme behandelt wer-
den, wobei speziell auch die Ausflihrungs- und Materialprobleme dis-
kutiert werden sollten.

Eine eiserne Regel der europaischen Normenbearbeitung bestimmt
jedoch, dass die EC’s nur die Projektierungs- und Berechnungs-
grundlagen enthalten sollen.

Aus diesen Griinden wurde dem CEN in Brissel vorgeschlagen, fir
die Ausflihrung eine neue Norm, die TC 288, zu schaffen. Dies kam
Brussel sehr gelegen, da die Kosten von den Unternehmungen und
nicht von CEN getragen werden sollten.

Der Fahrplan far die Ausarbeitung dieser Normen sieht vor, in nur
2 Jahren eine vollstandige Norm fiir ein Spezialgebiet zu erarbeiten,
wobei anfangs mit zwei Normen auf einmal gestartet wurde. Das Pro-
gramm konnte fur die Ausarbeitung der Normen prinzipiell eingehal-
ten werden. In den Genehmigungsverfahren und vor allem bei den
Ubersetzungsarbeiten, welche unter der Leitung von CEN erfolgen,
traten Verzdgerungen ein.

Heute sind die folgenden 10 Normen in Bearbeitung oder teilweise
schon abgeschlossen:

— Bohrpfahle

— Bentonitschlitzwande
- Vorgespannte Anker
— Spundwénde

— Injektionen

— Jetting

— Verdrangungspfahle
— Mikropfahle

— Bodenvernagelungen
— Bewehrte Erde

Die folgenden zwei Normen werden in Kirze in Angriff genommen:

— Tiefenverfestigung
— Grundwasserabsenkungen

Das rasante Tempo kann nur aufrecht gehalten werden, indem fur
jede Norm ein Editor fest angestellt wird. Dieser erledigt die ganze
schriftliche Arbeit zu Handen der Experten. Jedes Land hat das Recht,
einen oder mehrere Experten zu entsenden, welcher mit seinen ei-
genen Kenntnissen und mit den in seinem Land existierenden Nor-
men bewaffnet seine Argumente in den 2 bis 3 Mal pro Jahr stattfin-
denden Sitzungen der Arbeitsgruppe vorbringen kann.

Zudem wurden in jedem Land Spiegelgruppen gebildet, welche das
Heranwachsen der Normen kontrollieren und der Arbeitsgruppe ihre
Standpunkte und Einwande mitteilen. Mit diesen Spiegelgruppen si-
chertsich die TC 288 eine breite Abstutzung in allen Landern zu und
hofftdamit,den Normen eine breite zustimmende Mehrheitzu sichern.

Jede Norm wird nach dem gleichen Schema bearbeitet und ist da-
durch als selbstandiges Dokument verwendbar. Dies ergibt am Ende
eine halbe Blicherwand voll Normen, in welchen die grundsatzlichen
Angabenimmer wieder aufgeflihrt werden. Ob in einem spateren Zeit-
punkt die Normen zu einem einzigen Normenwerk zusammengefas-
st werden, welches die Ausflihrung sémtlicher Spezialtiefbauarbeiten
zum Inhalt hat oder eine Vielzahl von Normen mit Wiederholungen ist,
oder ob das Ganze sogar als Teil 4 in die EC 7 zurtickfindet, ist noch
nicht bestimmt.

Der Unterschied zwischen dem Stand der zu bearbeitenden Normen
ist, abhangig vom behandelten Sachgebiet sehr unterschiedlich. Fur
Anker z. B. bestehen in vielen Landern eigene, hochentwickelte Nor-
men, in denen die dort ublichen Ausfuhrungs- und Berechnungser-
fahrungen enthalten sind. Lange Diskussionen uber verschiedene
Ansichten und Verteidigungsreden zu den doch so bewéahrten An-
sichten bilden bei solchen gut kommentierten Normen die Basis zum
Finden eines fur alle noch akzeptierbaren Kompromisses. Dies kann
zu einem recht harten Ringen zwischen den Experten fuhren, da mit
dem Festlegen von Grundsatzen eventuell wirtschaftliche Einbussen
verbunden sein kénnen.

Ganz anders sieht es aus bei neuen Arbeitsgebieten, welche nur spar-
lich in der Literatur beschrieben und in keiner Norm festgelegt sind.
Das Aussehen und der Inhalt einer solchen Normistim Vergleich mit
solchen, welche auf fest eingeflihrten nationalen Normen basieren,
eine offene Umschreibung der Arbeiten.

Ziel der Norm ist eine einheitliche Sprache und einen liber ganz Eu-
ropa gultigen, einheitlichen Stand der Technik zu ermdéglichen. Die
Normen gehen sehr weit auf die einzelnen Arbeiten ein und viele In-
genieure, welche an unsere Normen gewohnt sind, finden, an Stelle
einer Norm sei ein Lehrbuch geschaffen worden. Das stimmt zum Teil;
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aber es darf auch nicht vergessen werden, dass der Stand der Tech-
nik an verschiedenen Orten in Europa wesentliche Unterschiede auf-
weist.

Bei sdmtlichen Normen wurde darauf geachtet, die Vorschriften so
offen zu lassen, dass sie Anderungen, Verbesserungen und der Wei-
terentwicklung nicht den Weg versperren.

JETTINGARBEITEN

Das Jetting ist eine neue Baumethode, mit welcher eine Vorbehand-
lung des Bodens ohne Zugang zu diesem mdglich ist. Erste Versu-
che wurden vor rund 20 Jahren in Japan gemacht. In Europa hat das
Bauverfahren 1982 Einzug gehalten. Dementsprechend sind Unter-
lagen Uber das Jetgrouting noch relativ spérlich vorhanden. Das Ver-
fahren wird laufend weiterentwickelt und verbessert. Das Wissen liber
dieses Fachgebiet beschrankt sich noch sehr stark auf einige wenige
Unternehmungen und spezialisierte Ingenieure.

Das Jetting als eines der jingsten Kinder des Spezialtiefbaus wurde
denn auch sehr schnell in die Liste der zu schaffenden Ausfiihrungs-
normen der TC 288 aufgenommen. Diese umschreibt sehr gewis-
senhaft die fur die Ausfuhrung notwendigen und wichtigen Elemente.

Die Jetting-Norm ist nach dem gleichen Schema wie die anderen
TC 288 Normen aufgebaut.
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1. Anwendungsbereich

1.1 8T

Diese Norm gilt fir Ausfiihrung, Priifung und Uberwachung von Dii-
senstrahlarbeiten. Einige Aspekte der Planung sind auch enthalten.
1.2 8T

Die Ausfuihrung von Dusenstrahlarbeiten setzt einschldgige Kennt-
nisse und Erfahrungen voraus.

2. Verweisungen

228T

EN 196 Prufverfahren fir Zement

ENV 1992-1-1 Eurocode 2: Planung von Bauwerken,Teil 1

ENV 1997-1-1 Eurocode 7: Geotechnische Planung, Teil 1: Allgemei-
ne Regeln

3. Definitionen
3.1 Ddsenstrahlverfahren

Vorgang, der darin besteht, dass Lockergestein (oder Fels mit més-
siger Kornbindung) in seine Bestandteile zerlegt und mit einem Ze-
mentierungsmittel gemischt bzw. teilweise durch dieses ersetzt wird.
Das Aufldsen des Bodengefiiges wird durch einen energiereichen
Flussigkeitsstrahl bewirkt, wobei die Flissigkeit das zementartige
Mittel sein kann.

3.14 Rlickfluss

Zirkulation der beim Strahlprozess entstandenen Mischung aus Bo-
denpartikeln und eingespulten Flissigkeiten, lblicherweise ber den
Ringraum im Bohrloch zur Oberflache des Baugrundes.
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Den Kapiteln Definitionen, Baustoffe und Bauprodukte und der Aus-
fuhrung sind tiber 70% des Umfanges der Norm gewidmet. Dies zeigt
deutlich, dass diese Norm vor allem der einheitlichen Sprache, der
Verstandigung und speziell der Festlegung der ausfihrungstechni-
schen Details dient.

In der vorliegenden, noch nicht definitiven Fassung wird jedem
Abschnitt eine der folgenden Abklrzungen vorangestellt, um auf den
Verbindlichkeitsgrad hinzuweisen. In den endglitigen Fassungen
werden diese Hinweise entfallen.

RQ Forderung PM Erlaubnis
RC Empfehlung PV Berlcksichtigung

Den Kapiteluberschriften folgen einige wenige Artikel, um eine Ein-
sichtin den Inhalt und den Aufbau der Norm zu gewahren:

PO Méglichkeit
ST Feststellung

4. Voraussetzungen fiir die Ausfiihrung
4.1 RQ

Folgende Angaben mussen, wenn zutreffend, vor Beginn aller Pla-
nungs- und Ausflihrungsarbeiten verfligbar sein:

— Ausfuhrliche Beschreibung des Untergrundprofils, Angabe seiner
geotechnischen Eigenschaften in dem fur die Behandlung vorge-
sehenen Rahmen

— Hydrologische Bedingungen

— Grenzbedingungen: In der Umgebung vorhandene Bauwerke, Erd-
bauten und Versorgungsanschliisse, Arbeitsbeschrankungen, falls
vorhanden, Zugang

— Umweltanforderungen

— Zulassige Verformungen zu unterfangenderoder benachbarter Bau-
werke

4.4 RQ

Die Zuordnung der Aktivitaten flr Planung, Ausfuhrung und Beauf-
sichtigung sowie der Verantwortlichkeiten aller Beteiligten ist im Ver-
trag eindeutig festzulegen.

5. Baugrunduntersuchungen
5.1 RQ

Das Dusenstrahlverfahren ist ein Verfahren zur Behandlung des Bau-
grundes, das auf der Grundlage der geotechnischen Eigenschaften
des Baugrundes zu planen ist; daher ist eine sorgféltige geotechni-
sche Untersuchung dusserst wichtig.



5.4 RQ

Folgende geotechnische Bedingungen sollten besonders bertick-

sichtigt werden:

— feste oder steife, bindige Schichten oder Linsen

— hoher organischer Gehalt

—quellende Bbéden

— sensitive Tone ( Quicktone )

— verkittete bzw. verfestigte Schichten oder Linsen

—Lage des Grundwasserspiegels

— das Vorhandensein eines artesischen oder umschlossenen Grund-
wassertragers (Aquifers)

— hohe hydraulische Gradienten

—aggressive Boden oder Wasser

— die Lagerungsdichte nichtbindiger Bdéden

— Steine und/oder Geschiebe, Blocke

— grosse Hohlrdume oder hohe Durchléssigkeit

— chemische Abfélle oder Ablagerungen

6. Baustoffe und Bauprodukte
6.1 RC

Die Eigenschaften der verwendeten Materialien sollten den Européi-
schen Normen entsprechen.

6.2ST
Im allgemeinen werden Zementsuspensionen verwendet.

6.5 PO

Die Zugabe von wasserreduzierenden, stabilisierenden, plastifizie-
renden, wasserabdichtenden Zuschlagstoffen oder auch solche, die
ein Auswaschen behindern, ist moglich.

7. Hinweise zu Entwurf und Bemessung

7.1.18T

Das Disenstrahlverfahren kann entweder zeitweilig begrenzt oder
dauerhaft zu unterschiedlichen Zwecken eingesetzt werden, wie z.B.
— Griindungen fiir zu errichtende Gebéaude

— Unterfangungen bestehender Fundamente

— Herstellung von Dichtwénden

— Herstellung tragender und stiitzender Baukorper

— Ergénzung anderer geotechnischer Arbeiten

— Bodenverbesserung

7.1.12RQ

Die Reihenfolge der Herstellung, das Ansteifen, Erstarren der Sus-
pension und die Saulendurchmesser sind zu berticksichtigen, um ein
Ortliches Versagen des Bodens oder unzuldssige Setzungen oder
Hebungen zu vermeiden.

7.32RQ

Bei Unterfangungen ist der temporéare Zustand vor dem Erstarren der
Dusenstrahl-Saulen unter den Fundamenten zu beachten.

8. Ausfiihrung

8.1.5RC

Vor Beginn der Dusenstrahl-Arbeiten sollte eine Verfahrensbeschrei-

bung vorgelegt werden. Diese solte mindestens die folgenden

Angaben enthalten, wobei zuséatzliche Angaben méglich sind:

— Kennzeichnung, Ziel und Anwendungsbereich der Disenstrahl-
Arbeiten

— Bodenbeschreibung

— technische Anforderungen

— Disenstrahl-Verfahren

— Planung der Disenstrahlarbeiten

— Arbeitsverfahren (Bohren, Dusen, Reihenfolge der Ausflihrung)

— Parameter fiir das Duisenstrahlverfahren

— Verwendete Baustoffe

— Baustelleneinrichtung und Arbeitsplanum

—Ausrlstung und Geréat

— Entsorgungskonzept

— Massnahmen zur Qualitatskontrolle entsprechend den Vertrags-
bedingungen

— Dokumentation der Arbeit (Plane, Berichte)

8.2 Ausriistung
8.2.2RQ

Die Ausriistung muss in der Lage sein, die Arbeiten nach dem ge-
wahlten Verfahren auszufiihren, indem folgendes sichergestellt wird:

—das Ziehen und Rotieren des Gestanges mit der vorgesehenen
Geschwindigkeit

— die Versorgung des Gestanges mit den Flussigkeiten von der Pum-
peneinrichtung mit dem erforderlichen Druck und der/den Durch-
flussrate(n)

8.23RC

Die Lange des Diis-Gestanges und die Hohe des Mastes sollten min-
destens der Lange des auszubildenden Dusenstrahlelementes ent-
sprechen. Wenn durch grosse Tiefen oder raumlich beengte Bedin-
gungen erforderlich, sollte das Gesténge in eine kleinste Anzahl von
Nutzlangen unterteilt werden, so dass das Disen so wenig wie mog-
lich unterbrochen werden muss.

8.3 Vorarbeiten
8.3.1 RC

Eine standfeste und trockene Arbeitsebene sollte vorhanden sein und
die Lage jedes Bohrloches sollte genau festgelegt und gekennzeich-
net werden.

8.32RC

Ein System zur Sammlung und Entsorgung des Ruckflusses solite
vorgesehen werden.

8.3.5 RQ

Bevor mit den Dusenstrahlarbeiten in der Nahe von Bauwerken
begonnen wird, sollten die Planungsmassnahmen hinsichtlich der
Abmessungen und des baulichen Zustands genau UberprUft werden.

8.4 Bohren
8.4.3 RQ

Die Abweichung am Bohransatzpunkt gegeniber seiner theoreti-
schen Lage darf hochstens 50 mm betragen, falls in den Planen nichts
anderes festgelegt wurde.

8.4.4 RC

Die Abweichungen der Bohrung gegentber der theoretischen Achse
sollte bis in eine Tiefe von 20 m weniger als 2% betragen. Bei gros-
seren Tiefen und bei allen horizontalen Dusenstrahlarbeiten sollten
die Toleranzen bei der Planung festgesetzt werden.

8.5 Das Diisen

8.5.1 RQ

Das Disverfahren ist durch entsprechend ausgebildetes und erfah-
renes Personal auszufihren.

8.5.6 RQ

Beim Duisen horizontaler Elemente ist der Kopf des Bohrloches zu
verschliessen, sobald der Diisvorgang beendet ist.

8.6 Der Ruckfluss

8.6.1 RQ

Waéhrend des Disens sind die Zusammensetzung und Menge des
Ruckflusses am Bohrlochkopf standig zu beobachten.

8.6.4 RQ

Eine unerwartete Verringerung des Ruckflusses kann auf ein Ver-
stopfen des Ringraumes im Bohrloch hinweisen und sollte unverzug-
lich untersucht werden.
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9. Aufsicht und Kontrolle
9.1.2 8T

Im allgemeinenistes nichtdurchfihrbar odernicht mdglich, die Masse
und Materialeigenschaften direkt an einer signifikanten Anzahl der
Duisenstrahlelemente zu messen.

9.1.48T

Es wird davon ausgegangen, dass unter vergleichbaren Bodenbe-
dingungen bei gleichen Parametern des Dusenstrahiverfahrens Ele-
mente mit gleichen Massen und Eigenschaften erzeugt werden.

9.24RQ

Die Durchflussrate fir den Ruckfluss ist visuell zu beobachten; die
Beobachtungen sind aufzuzeichnen.

93.2.1 8T

Zur Beurteilung der Masse sind Sichtprifungen und direkte Messun-
gen die wirksamsten Verfahren, die jedoch umfangreiche Aushub-
arbeiten, bis (fast) zur vollstandigen Tiefe des Elementes erfordern
und an Elementen aus der laufenden Produktion selten durchfiihrbar
sind.

9.3.3.7 RQ

Alle mechanischen Prifungen sind zu geeigneten Zeitpunkten nach
dem Herstellen des verfestigten Dusenstrahimaterials unter Bertck-
sichtigung sowohl der baulichen Anforderungen als auch des Ein-
flusses der Bodeneigenschaften auf die Aushartezeit durchzufihren.

9.4.18T

Die Uberwachung der Disparameter wahrend der Ausfiihrung von
Dusenstrahlarbeiten ist als Qualitatskontrolle der Ergebnisse wichtig.

9.43RQ

Wenn die Dusenstrahlarbeiten ein hohes Risiko fir unzuléssige Ver-
formungen an benachbarten Bauwerken darstellen sind geeignete
Uberwachungs- und Alarmsysteme anzuwenden.

Zuletzt noch ein persénliches Anliegen:

Es ist nicht leicht, Mitarbeiter fur diese Normen zu finden. Falls sich
jemand emsthaft fr ein Mitarbeiten an diesen Normen interessiert,
Zeit hat, und auch einigermassen Englisch spricht, so bitte ich sie/ihn,
sich beim SIA zu melden. Die Mitarbeit in den Arbeitsgruppen erfor-
dert zwar einen grosen persénlichen Einsatz, sie bringtjedoch viel po-
sitive Erfahrung und einen freundschaftlichen Kontakt mit bestens
ausgewiesenen Fachleuten aus ganz Europa.

Adresse des Autors: Emilio Campana
Grund 332
3176 Neuenegg
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10. Aufzeichnungen

10.1.1 RQ

Folgende Unterlagen mussen auf der Baustelle vorliegen:
— technische Vorschriften

— Ausfiihrungszeichnungen

— Verfahrensbeschreibung

— Baugrundgutachten

— technische Spezifikationen des Bohr- und Disgerates
— Beschreibung der Kennwerte fir die verwendeten Stoffe
— Bericht Gber Vorversuche, sofern durchgefihrt

10.3RQ

Der Plan fur die Ausfihrung der Diisenstrahl-Arbeiten sowie alle Auf-
zeichnungen sind nach Beendigung der Arbeiten aufzubewahren.

11. Besondere Anforderungen
11.1 RQ
Bei der Ausfuhrung der Disenstrahl-Arbeiten sind alle nationalen Nor-

men, Vorschriften oder gesetzlichen Anfoderungen einzuhalten, die
folgende Punkte betreffen:

— Sicherheit auf der Baustelle

— Sicherheit der Arbeitsverfahren

— Betriebssicherheit fur die Bohr- und Dusenstrahl-Anlage und Hilfs-
ausrustungen

— Umweltschutz

Anhénge
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Empfehlung SIA V 191/1 — ungespannte Boden- und Felsanker mit Vollverbund

Roland Hofmann

Die Uberarbeitung der Norm SIA 191(1977) Boden- und Felsan-
kerzeigte, dass die vorgespannten Anker und die ungespannten
Anker in getrennten Dokumenten zu erfassen sind.

Ineinemersten Schritt sind dieEmpfehlung SIA V 191 (1995) «Vor-
gespannte Boden- und Felsanker» und als Zwischenlésung das
Merkblatt SIA 2010 (1995) «Ungespannte Boden- und Felsanker»
publiziert worden.

Die kurz vor der Vernehmlassung stehende Empfehlung SIA V
191/1 «Ungespannte Boden- und Felsanker mit Vollverbund» soll
das Merkblatt 2010 ersetzen. Die vorliegende Fassungist,um die
Beniitzung zu erleichtern nicht mehr als Ergdnzung zur SIA V 191
konzipiert worden sondern erscheint als selbstandige Empfeh-
lung.

1. EINFUHRUNG

Mit den Empfehlungen SIA V 191, V 191/1 werden samtliche im Tief-
bau gebrduchlichen Boden- und Felsanker erfasst. Davon ausge-
nommen sind die Ankerim Untertagebau fur die nach wie vor die Norm
SIA 198 «Untertagebau» zustandig ist.

Unter dem Begriff Anker mit Vollverbund sind auch Vernagelungen
(Bodennagel) und Verdibelungen (Dubel) zu verstehen.

Die SIA V 191/ 1 baut im Wesentlichen auf der SIA V 191 auf, unter-
scheidet sich aber vorallem im Bereich der Werkstoffe und der Dau-
erhaftigkeit (Korrosionsschutz) der Anker.)

2. WERKSTOFFE

Ungespannte Ankern werden zur Ubertragung von Zug- und/oder
Scherkrafte eingesetzt. Vorspannstahle scheiden daher wegen ihrer
hohen Empfindlichkeit bei Biegebeanspruchungen aus. Der vorgese-
hene Einsatz ungespannter Anker als Bodennégel und Dubel gestat-
tet nebst dem Stahl auch die Verwendung von Verbundwerkstoffen.

¢ Anker aus Stahl

In der SIA V 191/1 wird fir Anker ein Stahl (S 500 oder S355) mit
einer gentigenden Bruchdehnung vorgeschrieben.

Die Qualitatssicherung, Materialprifung, Bemessung etc. sind in
den Normen SIA 161 und 162 eingehend beschrieben. Der Stahl
S500 wird zudem einer regelméssigen Prufung unterzogen und die
Produkte mit den erflllten Qualitdtsnachweisen in einem Register
gefuhrt. Detailliertere Angaben sind bei Verwendung derin den oben
genannten SIA Normen beschriebenen Stahlqualitdten daher nicht
notwendig.

Fir ungespannte Boden- und Felsanker genligen in den meisten
Fallen die handelsublichen Stahlqualitaten.

Anker aus Verbundwerkstoffen

Im Entwurf zur SIA V 191/1 wird nur Glasfaserverstarkter Kunststoff
(GFK) berucksichtigt. Andere Verbundwerkstoffe stehen zur Zeit
aus wirtschaftlichen Grunden nicht im Vordergrund.

Fur Anker aus Verbundwerkstoffen sind nur tiber den Hersteller die
notwendigen Angaben zum Produkt und damit zu den Grundlagen
fur die Bemessung erhéltlich. Verwendet werden durfen nur Pro-
dukte, deren Eigenschaften durch Versuche bestimmt wurden.
Massgebend sind folgenden Eigenschaften:

Zugfestigkeit

Grenze der Entstehung von Mikrorissen in der Matrix
Spannungsdehnungs-Verhalten
Relaxationsverhalten

GFK-Anker wurden bis anhin ausschliesslich fir den Bergbau ent-
wickelt. Produziert wird auch heute noch zur Hauptsache fur diesen
Anwenderkreis. Zur Sicherung von Fels- und Lockergesteinsbo-
schungen, Stltzkonstruktionen etc. fehlen die geeigneten Produk-
te um vorallem fur Konstruktionen mit einer langen Nutzungsdauer
wirtschaftliche Lésungen zu realisieren. Fur spezielle Anwendun-
gen im Tunnelbau werden seitens der Produzenten projektbezoge-
ne Losungen angeboten.

Warum wird dem Verbundwerkstoff ein Kapitel zugestanden?

Aufgrund der durchgefiihrten Recherchen (Kommission SIA V
191/1) und den Entwicklungen im Hochbau mit CFK sowie der ra-
santen Entwicklung der Technik darf angenommen werden, dass
trotz der heute noch pessimistischen Beurteilung gewisser Bau-
stoffe fur die Anwendung im Grundbau sich in naher Zukunft neue
Perspektiven 6ffnen werden. Mit dem Kapitel Anker in GFK und den
Anforderungen an die Bemessung und vorallem an die Dauerhaf-
tigkeit sind Richtlinien fir eine Entwicklung und spéatere Ausfuhrung
in der Praxis geschaffen.

Bauherren, Projektierende und Produzenten sind nun aufgefordert
die Vision «Neuer Werkstoff im Grundbau» in die Tat umzusetzen.

3. Dauerhaftigkeit (Korrosionswiderstand)

Die Definition «temporar» (< 2 Jahre) und «permanent» (> 2 Jahre)
fur die Nutzungsdauer der Anker, wie in Norm SIA V 191 fur die vor-
gespannten Anker und auch in der kommenden europdischen Norm
festgeschrieben, wird im Entwurf SIA V 191/1 unter Berlcksichtigung
der verwendeten Stahlprodukte wie folgt neu geregelt.

kurze Nutzungsdauer => Nutzungsdauer <5 Jahre (temporar)
lange Nutzungsdauer => Nutzungsdauer > 5 Jahre (permanent)

Die fiir die ungespannten Anker verwendeten Stahle weisen eine ge-
ringere Geféhrdung gegen Spannungsrisskorrosion und Wasser-
stoffversprodung als Spannstahl auf. Ein Schutz gegen anodische
Korrosion ist somit ausreichend.

¢ Anker aus Stahl

Die Korrosionsschutzmassnahmen werden neu in 4 Schutzstufen
unterteilt:

Schutzstufe 0 = keine Vorkehrungen

Schutzstufe 1 = Einbettung im Zementmértel ohne Hullrohr
allseitige Umhullung = 20 mm

Schutzstufe 2 = Einbettung im Mortel mit Hillrohr
allseitige Umhdllung. > 20mm

Schutzstufe 3 = Einbettung im Mértel mit Hallrohr
allseitige Umhdillung 240 mm

Die Zuordnung erfolgt aufgrund:

— der Nutzungsdauer

— dem Schadenpotential bei Versagen einer Gruppe von
Ankern

~den Umweltbedingungen

nach untenstehender Matrix (Tabelle 1)
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Nutzungsdauer <5 Jahre

Nutzungsdauer > 5 Jahre

Umweltbedingungen Schadenpotential

Schadenpotential

klein mittel gross klein mittel gross
Mit Sicherheit nicht agressiv 0 1 1 1 1 2
Agressivitat nicht ausgeschlossen 1 1 2 2 2 3
Agressivitat vorhanden 2 2 X 2 3 X

Tabelle 1

Anstriche, Beschichtungen, Verzinken und ein sogenannter Korro-
sionszuschlag werden mit folgender Begriindung nicht zugelassen.

— Eine Einbettung im Zementmértel ist als aktiver Schutz
einem passiven System immer Uberlegen. Anstriche, Ver-
zinkungen und Beschichtungen kénnen beim Einbau und
unsachgemassen Transportund Lagerungverletzt werden.
Der Korrosionsschutz ist dann nicht mehr garantiert. Die
Schutzwirkung in alkalischer und feuchter Umgebung wird
zudem bei Verzinkungen in Frage gestellt

— Punktueller Lochfrass und die durch die Rostbildung redu-
zierte Hatfverminderung garantieren mit einem Korrosi-
onszuschlag keine funktionsféhige Anker.

Die Begriffe Schadenpotential klein, mittel und gross sind nicht spe-
ziell definiert worden. Die Zuordnung hat aufgrund der im Rahmen
der Nutzungs- und Sicherheitsplane zu erstellenden Gefahr-
dungsbilder, Nutzungsdauer etc. zu erfolgen.

Nachstehend einige mégliche Beispiele:

Klein: Keine Gefahrdung von Menschen, Sachen, Umwelt
und Behinderung wichtiger Verkehrsverbindungen
etc.

x = nicht empfohlen

Furden projektierenden Ingenieurund den Unternehmerlassen sich
die Ausfiihrungen zu diesem Thema wie folgt zusammennfassen:

Anker mit einer kurzen Nutzungsdauer

ca. 60 % aller Falle sind der Schutzstufe 1 und héher zuzu-
ordnen.

Fir Anker im Lockergestein und in nicht standfesten und
wasserfiuhrenden Fels ist eine verrohrte Bohrung vorzu-
schreiben.

Anker mit einer langen Nutzungsdauer

Séamtliche Anker sind der Schutzstufe 1 und héher zuzuord-
nen.

Eine verrohrte Bohrungist ausser in standfesten Fels immer
notwendig.

¢ Anker aus Verbundwerkstoffen (GFK)

Glasfasern sind korrosionsempfindlich. lhre Einbettung in der Harz-
matrix muss daher gewéhrleistet sein.

Anforderungen an die Dauerhaftigkeit von GFK-Anker:

Anker mit einer kurzen Nutzungsdauer (< 5 Jahre)

Mittel: Geféhrdung von Menschen, Sachen und Umwelt ge- Zugglieder mit einer Polyestermatrix sind nur in trockener
ring, z.B. keine Gebaude und wichtigen Verkehrs- und wenig agressiver Umgebung zugelassen.
verbindungen, Versorgungsleitungen im unmittelba- In feuchter und agressiver Umgebung gelten die Anforderun-
ren Gefahrenbereich etc. gen fur Anker mit einer langen Nutzungsdauer.

Gross: Gefahrdung von Menschen, Sachen und Umwelt Sl Al e LR
gross, z. B. Gebdude und Verkehrsverbindungen im Anker mit einer langen Nutzungsdauer (> 5Jahre)
Gefahrenbereich. Wichtige Gebdude und Versor- Zugelassen sind nur Zugglieder mit einer Matrix aus Epo-
gungsleitungen etc. im unmittelbaren Gefahrenbe- xydharz. Glasfasern vollstandig in der Matrix eingebettet.
reich etc. Einbettung auf Kunstharzbasis

Tabelle 2
Grundlagen /Tétigkeit
Projekt — Baugrundaufbau,geotechnische Eigenschaften
Projektverfasser — Hydrogelogische Verhaltnisse
Geologe — Medien im Baugrund, Wasser und Luft welche die Dauerhaftigkeit gefahrden kénnen

Geotechniker — Erstellen des Nutzung- und Sicherheitsplan
— Beurteilen der Einwirkungen auf die Umgebung
— Studien zu den Bauablaufen

— Bauplane mit Angaben zu den Aushubetappen, Ankerabsténde etc.
— Vorversuche in unbekanntem Baugrund und bei Grossprojekten

- Qs

- PQM
etc.

Submission — Auflagen zum Bauvorgang
Projektverfasser — Anforderungsprofil an den Unternehmer
Bauleitung — Referenzobjekte des Unternehmers
Unternehmer — Kontrollplan

- PQM
Ausfuhrung — Deformationsmessungen
Bauleitung — Spannproben
Unternehmer — Periodische Aufnahmen des Baugrund => Uberpriifung Berechnungsannahmen

32



4. BEMESSUNG

In der SIA V 191/1 werden nur die Anker als Zug- und Scherelemen-
te betrachtet. Nicht eingetreten wird auf die Bemessung von Verna-
gelungen und Verdiibelungen welche eine gesamtheitliche Betrach-
tungsweise unter Einbezug des Baugrundes und des B&schungs-
schutzes erfordern.

Fur Bauwerke mit ungespannten Ankern wie z.B. Nagelwéande ist eine
Vorhersage zu den Deformationen zwingend erforderlich um wahrend
der Ausfuhrung und spéateren Nutzung die entsprechenden Messre-
sultate zu interpretieren und ggf. entsprechende Massnahmen ein-
zuleiten. In der Literatur sind keine allgemein gliltige Berechnungs-
ansétze vorhanden. Die SIA V 191/1 l&sst daher eine Abschéatzung
aufgrund von Erfahrungswerten ausgefuhrter Bauwerke zu. Wobei
hier reprasentative Messreihen von Objekten im geotechnisch analo-
gen Baugrund zu verstehen sind.

5. ANFORDERUNG AN DAS PROJEKT
UND DIE AUSFUHRUNG

Bauwerke mit ungespannten Anker, Vernagelungen und Verdulbelun-
gen bedingen fur eine erfolgreiche Realisierung umfassende Kennt-
nisse der angewendeten Baumethoden und der Geotechnik. Im
Gegensatz zu Bauwerken mit vorgespannten Ankern werden nicht sy-
stematisch samtliche eingebaute Anker geprift. Allfallige Uberra-
schungen im Baugrund missen daher sofort erkannt werden um die
notwendigen Massnahmen einzuleiten um gréssere Deformationen
und damit Schaden an Nachbarliegenschaften zu verhindern. Die Be-
urteilungder getroffenen Annahmen fiir die Bemessung miissen daher
wahrend der Ausfuhrung durch den beauftragten Fachmann erfolgen.
Dies bedeutet, dass fur die Projektierung und Bauleitung mit dem Sy-
stem und der Geotechnik vertraute, erfahrene Fachleute einzusetzten
sind.

Die wesentlichsten Aufgaben und Kenntnisse fiir die Projektierung
und Ausflihrung sind in der Tabelle 2 aufgefuhrt.

6. SCHLUSSBEMERKUNG

Mit der SIA V 191/1 stehen nun die Grundlagen fiir die Bemessungen
ungespannter Boden- und Felsanker aus Stahl und Verbundwerk-
stoffe (GFK) zur Verfigung. Geregelt ist die Uberwachung und Prii-
fung der Anker. Die verwendeten Stahle — Spannstahl ist nicht zuge-
lassen — erfordern nur einen anodischen Korrosionsschutz. Die An-
forderungen lassen sich dahergegenuber den vorgespannten Ankern
auch neu beschreiben. Anker mit einer langen Nutzungsdauer mus-
sen — standfester Fels ausgenommen — in verrohrten Bohrungen ein-
gebautwerde. Vernagelungen und Verdiibelungen sind nicht explizit
erfasst da deren Berechnung eine gesamtheitliche Betrachtungswei-
se unter Einbezug des Baugrundes und des Bdschungsschutzes er-
fordern. In der Fachliteratur sind diese Systeme, deren Anwendungs-
moglichkeiten und Berechnungsmodelle beschrieben. Die Berech-
nung ist ein Teil der Projektierung. Ein ebenso grosses Gewicht wie
der Berechnung ist den Bauabléaufen, Uberwachung (Deformationen,
Geologie etc.) wahrend der Ausflihrung beizumessen. Bauwerke mit
ungespannten Ankern stellen sehr hohe Anforderungen an den Pro-
jektverfasser und die Bauleitung. Korrekt ausgefuhrte Objekte sind im
dafur geeigneten Baugrund bez. Gebrauchstauglichkeit und Lebens-
dauer den konventionellen verankerten Systemen gleichwertig.

Adresse

des Verfassers: Roland Hofmann, Dipl. Ing HTL/SIA
Ingenieurbiiro fur Tiefbau, Geotechnik und Umwelt
Flurstrasse 12a
9437 Marbach
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Normalisation CEN — TC 288 — WG9

reinforced soil — renforcement des sols / Etat de la nhormalisation a fin avril 1999

Christian Heubi

1. INTRODUCTION ET BREF RAPPEL CONCERNANT
LE CEN TC 288

Alafin des années 80, le CEN — Comité Européen de Normalisation
—a initié 'établissement des Eurocodes de I'industrie de la construc-
tion et en particulier ceux concernant les études de fondations (Euro-
code 7).

A cette date, les entreprises de fondations n’avaient pas de représen-
tation organisée en Europe; afin de pallier les inconvénients liés au
manque de structure établie, les représentants des syndicats profes-
sionnels de 4 pays (Royaume-Uni, France, Allemagne et ltalie) se
concerterent en 1988 et créerent en 1989 la Fédération Européenne
des Spécialistes en Fondations — European Federation of Foundation
Contractors (EFFC).

Trés rapidement quatorze pays adhérérent, représentant plus de 300
entreprises et environ 80 % de I'activité fondation de chaque pays.

Des liens sont établis avec le CEN, et ils aboutissent a la mise en
place en 1992 d’un comité technique — le TC 288 — pour préparer les
codes correspondants a I'exécution des travaux géotechniques spé-
ciaux.

Une liste de neuf themes (a ce jour) a été arrétée; chaque theme est
traité par un groupe de travail qui est chargé de rédiger en 2 ans, sur
la base d’'un sommaire standard défini, la norme correspondant au
sujet.

Une des raisons d’étre de la normalisation est I'harmonisation des
pratiques techniques dans I'Union Européenne. Les nouvelles nor-
mes d’exécution comporteront donc des techniques et des méthodo-
logies (par exemple clous enfoncés par battage) qui ne sont pas ou
peu pratiquées en Suisse. Arriveront également avec ces normes des
exigences sur des matériaux ou des domaines laissés a ce jour en
terme de spécifications, sous la seule responsabilité des donneurs
d’ordre et exécutants (par exemple méthode dite du jet-grouting, in-
jections,...)

L’arrivée des textes européens liée a I'ouverture des marchés publics
obligera donc également a gérer le probleme des nouvelles techni-
ques et exigences au moins sous deux aspects :

* la formation des différents intervenants en charge de juger, d’exé-
cuter ou de contréler les travaux;

¢ |a mise en conformité de certains matériels ou Fachat de matériels
nouveaux.

Les problemes devraient toutefois étre limités dans la mesure ou les
techniques traditionnelles suisses et les exigences essentielles qui
les accompagnent ont globalement été reprises dans les nouvelles
normes européennes. Il ne doit toutefois pas étre complétement ou-
blié gqu’en géotechnique, il est souventdifficile de prouver qu’'une mé-
thode d’exécution ou une exigence en matiére de matériau ou de pro-
tection est moins bonne qu’une autre.

2. ORGANISATION DU GROUPE DE TRAVAIL WG9 -
«RENFORCEMENT DES SOLS»

Le titre francais est encore inofficiel car les documents n'existent a ce
jour qu’en anglais.

Ce groupe de travail, le neuviéme, a été créé a fin 97 et les travaux
sont prévus d’étre terminés a fin 99. Le groupe de travail s’est réuni
une fois en 97, trois fois en 98 et se réunira probablement 5 fois en
99. Le groupe est composé d’environ 40 experts européens repré-
sentant 16 pays sous la présidence du professeur Terry Ingold (UK).

Les représentants pour la Suisse sont M. Rudolf Riiegger de St.Gall
pour la partie «reinforced fill» et M. Christian Heubi pour la partie «Soil
nailing». Le groupe miroir suisse est composé de représentants de la
commission SIA 191/1. -

La particularité du groupe est de regrouper, pour des raisons finan-
cieres, deux themes liés au renforcement des sols, soit le clouage
(soil nailing) d’'une part et les remblais renforcés (reinforced fill, terre
armée et procédés assimilés) d'autre part.

Contrairement a 'exposé de M. Campana sur la «<méthode dite du jet
grouting» qui est basée sur un document définitif qui devrait étre for-
mellement approuvé a ce jour, le documentdu WG9 est en cours d'éla-
boration (working draft 2); son contenu est loin d’étre figé et dans ce
sens ce sont plutét les éléments en cours de discussion qui sont pré-
sentés.

Sommaire WG standard

Sommaire WG9

1. domaines d’application (scope)

2. références normatives (normative references)
3. définitions (definitions)

4. informations nécessaires au projet | (information needed)
5. reconnaissance du site (site investigation)

6. matériaux (materials and products)
7. conception de I'ouvrage (design considerations)
8. exécution (execution)

9. contrdle d’'exécution (supervision)

10. comptes rendus (documents)

11. exigences particulieres (specific needs)

12. -

Annexes

1a9idem

contrdles (testing)

équipements de mesures (monitoring)
sécurité (safety)

Annexes

Tableau 1
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Figure 1: Some reinforced soil applications (working draft 2)
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3. PRESENTATION DU TEXTE ACTUEL

Etantdonn é la particularité dudocumentd e regrouper des techniques
sommetouteassezdifférentes,le sommaire standard est modifié dans
ce sens: (voir tableau 1)

Les chapitres 1 a 4 sont valables pour les 2 techniques, les chapitres
5 a 12 sont séparés en 3 parties (généralités, sols renforcés, cloua-
ge).

En ce qui concerne le clouage, la grande différence avec la recom-
mandation SIA 191/1 est que le theme traité est plus général que celui
des «tirantsd’ancrage passifs» puisque le texteintégrerales éléments
de parement, les méthodes de construction, le dimensionnement (?)
etc. Le texte devrait ainsi plus se rapprocher des recommandations
CLOUTERRE 1991 publiées par la France.

La figure 1 illustre quelques techniques citées dans le document.

4. EXAMEN DE POINTS PARTICULIERS CONCER-
NANT LE CLOUAGE

4.1 Généralités
Deux philosophies s’affrontent au sujet de la méthode :

pour certains, le clouage est une technique rustique dont les applica-
tions sont a limiter a des cas simples. Dans ce sens la technologie du
clouage et les spécifications ne doivent pas étre trop sophistiquées;

pour d'autres, le clouage nécessite des spécifications aussi séveres
que d’autres techniques tels que les ancrages par exemple, ce qui
permettrait I'utilisation du clouage dans les 3 catégories géotechni-
ques définies dans I'EC7.

4.2 Définitions (chapitre 3)

Le document définit des techniques non (ou peu ?) utilisées en Suis-
se ol le clouage est principalement réalisé sous la forme de forage
et injection. Il s’agit :

des méthodes percussives avec mise en place par vibration et/ou bat-
tage;

des méthodes balistiques avec mise en place par lancement a haute
vitesse au moyen d’air comprimé ou de procédé similaire.

4.3 Conception de I'ouvrage (chapitre 7)

Le texte actuel inclut seulement des considérations générales sur les
aspects d’organisation tels que définition des étapes, du délai entre
étapes (important pour les clous forés et injectés), etc, le dimension-
nement étant traité par ailleurs dans I’'EC7.

Certains aimeraient étre plus complets en introduisant :

des relations entre les facteurs de sécurité et la surveillance mise en
place (monitoring);

des facteurs de sécurité sur les frottements issus de I'expérience ou
d’'essais d’arrachement, puisque le cas C de 'EC7 n’est pas complet.

4.4 Comportement a la corrosion (chapitre 6)

La durée d'utilisation définissant un clouage temporaire ou permanent
varie. De maniére similaire a la recommandation SIA 191/1, l'idée de
repousser a 5 ans la limite n’est pas acceptée, la limite de 2 ans étant
préférée de maniere similaire a ce qui existe pour les ancrages preé-
contraints. Les regles existantes sont d’ailleurs trés variables puisque
CLOUTERRE définit le provisoire comme inférieur a 18 mois, la re-
commandation SIA 2010 comme inférieure a 6 mois, etc.

Pour du clouage permanent, certains pays autorisent le recours a de
l'acier nu dans le terrain sous certains conditions d’agressivité en re-
courant a la surépaisseur (CLOUTERRE), d’autres linterdisent (re-
commandation SIA 191/1).

Certains pays nordiques autorisent des clouages permanents dans
des situations de risque élevé sans protection par gaine plastique car
la technique utilisée ne le permet pas (clou autoforant).

Il est donc trop tét a ce jour d’imaginer le contenu du texte définitif.

4.5 Controles d’exécution (chapitre 10)

La discussion au sujet des essais est également trés ouverte. Elle
concerne a la fois les essais d’arrachement initiaux et les essais de
contréle des clous exécutés.

Le nombre d’essais d’arrachement est trés variable; il peut étre un
pourcentage des clous prévus, un pourcentage des surfaces de pa-
rement.

Les essais statiques d’arrachement peuvent étre réalisés sur la base
de paliers (mesure de la charge et du fluage) ou de vitesse de dépla-
cement constant. Ce dernier essai normalisé en France va probable-
ment étre modifié.

Les essaispeuvent étreréalisés par arrachement dans la zone résis-
tante, par arrachement (pull out test) ou enfoncement (push in test)
dans la zone active.

Les essais de contrble peuvent étre réalisés sur des clous quelcon-
ques (sacrificial nails) ou sur des clous prévus en conséquence avec
une petite longueur libre, avec le risque dans ce dernier cas que ces
derniers soient mieux soignés par I'entreprise.

5. CONCLUSION

Auvudelavancementdudocument, il est trop tét pour savoir ce que
sera son contenu final.

Les quelques points développés ci-dessus montrent qu’il existe de
tres nombreuses méthodes, généralement liées a des développe-
ments initiés par des constructeurs.

De ce fait, I'établissement d’un norme européenne est rendue com-
plexe par les différents éléments a concilier.

Christian Heubi

ingénieur dipl. EPF

Bonnard & Gardel Ingénieurs-conseils SA
Lausanne

Adresse de l'auteur:
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PUBLICATIONS de la Société Suisse de Mécanique des Sols et des Roches
MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft fir Boden- und Felsmechanik

Réunion de printemps, 23 avril 1999, Berne — Fruhjahrstagung, 23. April 1999, Bern

Bemessung von Vernagelungen
Fei-Loung Yang, Zurich

Es wird ein Bemessungskonzept von Vernagelungen vorge-
schlagen, das auf zwei Gleitkérpern mit drei ebenen Gleitfugen
beruht und es erlaubt, die erforderliche Nagelkraft graphisch
oder analytisch in einem 2-schichtigem Baugrund zu bestimmen.

Eine Strasse wird in der Axe 1 auf Kote K geplant (Bild 1). In diesem
Fall muss der Strassenkdrper geschiittet werden. Wird die B6schung
flach, z.B. mit einer Neigung von 2 : 3 gestaltet, so kann der Schuitt-
korper ohne jegliche Kunstbauten (Stlitzmauern) stabil sein. Dafur
aber nimmt er eine grosse Grundflache in Anspruch. Um die Platz-
beanspruchung zu reduzieren, muss man eine sehr steile Béschung
projektieren (Bild 2). Dabei kann die Béschung aber ohne Stutzkon-
struktionen nicht stabil sein. Dafur wurde Anfang der 60er-Jahre die
Bauweise «bewehrte Erde» erfunden. Bei dieser Bauweise erfolgt der
Baufortschritt von unten nach oben.

Wird die Strassenaxe bergseits verschoben, so ist ein Anschnitt des
bestehenden Hanges erforderlich (Biid 3). Gestaltet man auf der Berg-
seite eine flache Bdschung, so kann der angeschnittene Hang ohne
jedliche Kunstbauten (Anker) stabil sein. Diese Variante weist aber
ein massives Abtragsvolumen und eine grosse Platzbeanspruchung
auf. Um diese Nachteile zu beseitigen, wird eine sehr steile Abtrags-
béschung gewahlt, welche jedoch zuséatzlich gestlitzt werden muss.
Eine wirtschafliche Bauweise stellt die «Vernagelung» dar, sofern
dafir die Einhaltung der Deformation nicht im Vordergrund steht. Die
Bauweise «Vernagelung» wurde dafur erfunden (Bild 4). Im Gegen-
satz zur Bauweise «bewehrte Erde» erfolgt der Baufortschritt der Ver-
nagelung von oben nach unten.

VERNAGELUNG

Der Vernagelung liegtdas Prinzip zugrunde, anstehenden Boden oder
Fels mit zugfesten Bewehrungsstében, sogenannten Nageln, zu sta-
bilisieren bzw. zu bewehren. Die Vernagelung ist als passive Anker
zur in-situ-Bewehrung von Lockergestein oder auch von instabilen
Felsschichten vielfach verwendbar. Sie kommt beispielsweise zur Si-
cherung von Baugruben oder steilen Béschungen zur Anwendung.
Dabei wird der Boden bzw. der Fels zusatzlich zur Sicherung des
Gelandesprungs herangezogen.

BAUVORGANG

Nagelwéande werden wie eingangs bereits erwahnt von oben nach

unten nach folgendem Arbeitsschema hergestellt (Bild 4):

* Aushub bzw. Anschnitt in Lagen von 1 bis 2 m Tiefe je nach Kurz-
standfestigkeit des Bodens oder Felsens.

¢ Sicherungder freien Wandflache einer Lage mit (bewehrtem) Spritz-
beton.

* Einbringen der Nagel (gerippter Stahlstab) mittels Bohrungen unter
geringer Neigung zur Horizontalen mit schubfestem Verbund auf
ganzer Lange durch Zementinjektion in die Bohrl6cher (Bild 5).

Strassen-Axe 1

|

Baufortschritt

Bild 1: Schiittung fiir eine Strasse mit flacher Béschung. Ein Stitzbauwerk ist nicht erforderlich.

Strassen-Axe 1

Baufortschritt

Bild 2: Schiittung fiir eine Strasse mit sehr steiler Béschung.Ein Stiitzbauwerk ist erforderlich, z.B. mit «Bewehrter Erde.
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Axe 1

¢

Strassenaxe verschoben

Kote K

Axle 2

i
i
i
i
i
i
i

Bild 3: Hanganschnitt fiir eine Strasse mit flacher Béschung. Ein Stiitzbauwerk ist nicht erforderlich.

Baufortschritt

Axle 2

Spritzbeton

TNélgel
Sukzessiv von oben
nach unten eingebaut
(Bohren, Bewehren
und Injizieren)

Bild 4: Hanganschnitt flir eine Strasse mit sehr steiler Béschung. Ein Stlitzbauwerk ist erforderlich, z.B. mit «Vernagelung».

Netzbewehrung 1. Bohrloch

1. Bohrloch
2b. Zementinjektion vor Ort

3. PE-Schutzrohr

4. gerippter Stahl

2b.Zementinjektion vor Ort

gerippter Stahl 3. PE-Schutzrohr
“E L“ 2a. Zementinjektion
.,,'/f{ 4.gerippter Stahl
Mutter /
Platte

2a. Zementinjektion im Werk

ﬁnurbei
. ermanenten
im Werk .

Naseln

Bild 5: Boden- und Felsnégel

BEMESSUNGSGEGENSTAND

Ziel der Bemessung ist es, die Lange und die Dichte der Nagel zu
bestimmen.

Die Lange der Néagel muss so bemessen sein, dass der vernagelte
Korper, wie eine Schwergewichtsmauer wirkend, in der Lage ist, den
aktiven Erddruck des angeschnittenen Hanges sicher in den Unter-
grund abzuleiten (Bild 6). Dazu erforderlich sind die Nachweise der
Ublichen Kipp- und Gleitsicherheit sowie der Bodenpressungen. Dabei
sollten keine negativen Kantenpressungen auf Ebene AB zugelassen
werden.

Im zweiten Schritt ist die so gewahlte Nagellange noch unterdem Ge-
sichtspunkt der globalen Stabilitat zu tberprifen. Dabei gilt es, nach-
zuweisen, dass die massgebende, durch den Fusspunkt B laufende
Gleitflache (Bild 6) noch eine ausreichende Gleitsicherheit im Ge-
brauchszustand aufweist. Sonst muss die Nagellange (in erster Linie
der unteren Nagelreihen) nach hinten verldngert werden. Dadurch
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wird die massgebende Gleitflache nach unten gedriickt, und die glo-
bale Sicherheit erhoht sich.

Im Rahmen dieses Aufsatzes werden die Bemessungsmodelle
«Schwergewichtsmauer» und «globale Stabilitédt» geméass Bild 6 nicht
weiter verfolgt.

Die Dichte der Nagel, ausgedriickt in der Anzahl der Nagel pro Qua-
dratmeter der Wandflache, wird auf Grund eines Tragsicherheits-
nachweises bestimmt. Es handelt sich dabei um einen Nachweis der
inneren Sicherheit des vernagelten Kérpers. Dafir ist eine Vielzahl
von Gleitflachen anzunehmen und im einzelnen zu untersuchen.

Eine Gleitflaiche schneidet mehrere Nagel, in welchen Zugkrafte wir-
ken (Bild 7). Der Gleitkorper, an dem Krafte G, P, Q;, Q., Cy und C,
wirken, muss durch die gesuchte Nagelkraft T zurtickgehalten wer-
den.



n=

) Kippsicherheit 2
) Gleitsicherheit &
(3) Bodenpressungen

Bild 6: Bemessungsmodelle zur Bestimmung der
Nagelldnge.
(«Schwergewichtsmauer» und «globale Stabilitét»)

Bild 7 (unten):
Berechnungsmodell zur Bestimmung der
Nageldichte. (Tragsicherheitsnachweis)

Querschnitt Kraftepolygon
Q
2 IT
av
= Boden-
schicht 2
ay Cz
7m 7
Q4
aV
Boden- GY
a, schicht 1
-
: "/7 Cy
A 0,=30° 1L \>Ts
Q,
Nageldichte:
(Beispiel)

Horizontaler Abstand an=2.0m

Vertikaler Abstand a,= 1.5m

Nagellange L =50m

Nagelwinkel n = 10°

Nagelreihen n=5

Geschnittene Nagelldangen |, =0, 1,=0, 1;=10m, [,=25m, |,=4.4m

Nagelkraft T =T,+T,+Ts kN/m

BEMESSUNGSMODELL

Es wird ein Berechnungsmodell mit zwei Gleitkérpern und drei Gleit-
fugen vorgeschlagen (Bild 9a). Der Baugrund kann zwei Schichten
aufweisen. Eine Gleitfliche ABC mit zwei gebrochenen Linien wird
angenommen. Man beginnt mitdem oberen Gleitkérper (2). Auf Gleit-
korper 2 wirken die Kréfte (Bild 8): Auflast P,, Kérpergewicht G,, Re-
aktion Q. Kohdsion C,, Cr, Wasserdriicke W,, AW, und Erddruck E..
Die Krafte sollen sich in einem Kraftepolygon schliessen. Daraus lasst
sich E. entweder graphisch oder aber unter Anwendung des Sinus-
satzes mit den Werten v,, @s, Cs, Ciz, P2, Gz, W, und AW, mathema-
tisch bestimmen. Anschliessend wird Gleitkérper 1 betrachtet. Die

Gleitflache ABC schneidet mehrere Négel, bei denen Nagelkréfte wir-
ken. Gesucht ist die erforderliche Nagelkraft T, welche alle auf Gleit-
koérper 1 einwirkende Kréfte im Gleichgewicht halten soll. Es sind dies:
Auflast Py, Kérpergewicht Gs, Reaktion Q;, Kohasion Cs, Cy1 (= - C1a),
Erddruck E, und zusatzlich noch Wasserdriicke W, und AW-. Die L6-
sung der erforderlichen Nagelkraft T lasst sich wiederum entweder
graphisch oder analytisch bestimmen. Die Lésung ist in Bild 9b und
9c angegeben. Die wirkenden Kréfte auf die beiden Gleitkorper sind
in der folgenden Tabelle zusammengestellt (Bild 8).
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Bild 8: Wirkende Kréfte

Krafte Grosse Richtung auf die Gleitkérper 1 und 2
Gleitkorper 2:

G, Gewicht Baugrund * *

P, Auflast * *
C, Kohasion auf BC * *
Ci, Kohasion auf BD * *
Q Reaktion auf BC X *
W, horizontaler Wasserdruck * *
AW, | vertikaler Wasserdruck (Auftrieb) * *
E. Erddruck auf BD X *

Gleitkorper 1:

G, Gewicht Baugrund * *

P, Auflast * *

C, Kohasion auf AB * *
C,, Kohasion auf BD =-C, * *
Q Reaktion auf AB X e
W, horizontaler Wasserdruck * *
AW, | vertikaler Wasserdruck (Auftrieb) * *
E, Erddruck auf BD * *
gesuchte Nagelkraft X g

TRAGSICHERHEITSNACHWEIS

= bekannt X = nicht bekannt

(Bodenkennwerte vy, ¢, ¢ und Nageltragkraft T) mit den Wider-

Der Tragsicherheitsnachweis wird an einer Gleitfliche auf dem so-  standsbeiwerten yr,, Yrcund ver reduziert werden. Unter Einwirkung
genannten «Bemessungsniveau» durchgefihrt. Im Bemessungsni-  der vergrosserten Belastungen und der reduzierten Widerstande
veau werden die Belastungen (Baugrund und Auflast) mit den Teilsi-  (Bemessungswerte) sollen Gleitkérper 1 und 2 im Gleichgewicht ste-
cherheitsfaktoren ysund vyo vergréssert, wahrend die Widerstande hen (Gleitsicherheit F = 1.00).

Bild 9a: Berechnungsformel fiir die Nagelkraft T (kN/m)

le
Annahmen:
[N

Geometrie Terrain
o, B, h

¥s Geometrie Gleitflache

(pz U1,1)2,A,B,C
C2
Bodenkennwerte
= ®;, C4, Y1 und
Py, Cy, Y2
Schicht 1: d =Reibungswinkel auf BD
7 hs Wasser
o Wi, AW, W, AW,
1
Gesucht:

Nagelkraft T (kN/m)
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BEMESSUNGSSCHRITTE

(Die Zahlen gelten fur das Beispiel)

1. Annahmen

Geometrie des Querprofiles (Bild 10)

o = Wandneigungswinkel gegenuber der Vertikalen = 11.3°
B = Gelandeneigungswinkel gegeniber der Horizontalen = 15°
h = Abtragshéhe =70m
hy= Hoéhe der Schicht 1 =33m
¢ Anordnung der Négel
Li = Nagellange =50m
a, = vertikaler Abstand der Nagel =15m
an= Horizontaler Abstand der Nagel (erste Wahl) =20m
1 = Neigungswinkel gegenulber der Horizontalen = 10°
* Belastungen (Charakteristische Werte)
po= Oberflachenlast = 10 kN/m?
v« = Raumgewicht Baugrund = 21 kN/m?
* Charakteristische Bodenkennwerte
(zwei Bodenschichten)
¢a= Reibungswinkel, Schicht 1 = 32°
cxi= Kohasion, Schicht 1 = 0 kN/m?
(pr2= Reibungswinkel, Schicht 2 = 28°
ckz= Kohasion, Schicht 2 = 10 kN/m?
e Wasser:
Nicht vorhanden
¢ Teilsicherheitsfaktoren
Ya = flr Raumgewicht Baugrund =10
Yo = fur Oberflachenlast = 1.5
* Widerstandsbeiwerte
Yae = flr Reibungswinkel =125
Yre = flr Koh&sion =16
Yar = flr Nagelkraft (Mantelreibung) =RI1*5

Spezifische Nagel-Reibungsfestigkeit

(Mantelreibung zwischen Boden und Zementinjektion,
Bohrloch D = 0.1 m)

Reibungsfestigkeit 15 =120 kN/m?
spezifische Nagel-Reibungsfestigkeit ts= n - D

- 13 = 38 kN/m

(pro Nagellange)

Der Wert tg ist unbedingt durch Ausziehversuche vor Ort zu verifi-

zieren.

2. Berechnen der Bemessungswerte

¢ Belastungen
Pod = Ya - Pok
Yo =Yo7k

* Bodenkennwerte

t
0ur = arc| 09Kkt
YRqJ
Ca1 = Ck/ Yro
tangy,
Qg2 = Arc| ——=
YRQ)
Ca2z = Ck2/ YR
Saz = Qa2

|
|

1.5x 10
1.0x 21

(tan32°
arc{ 125

0/1.6

tan28°
arc

).

125 ] =

10/16

15 kN/m?
21 kN/m?®

26.6°

0 kN/m?

23.0°

6.3 kN/m2
23.0°

90° - (V- @)
U 4 R
V=0, \\ £
90°+ (v~ 9,-8) —K g,
XV
V2—Q27\" V2
w7
XV2
‘ V2 I "N
Gz T C'12
Pz‘
XH22 Ay
X2 XH2 +
Bild 9b: Kréftepolygon Gleitkorper 2
Hilfsgréssen: XV2, XH2, V2, XV, XH22, X2
Xv2 = C: sin v
XH2 = C, -cos v,
V2 = Gz+P2-AW2-C12
XV = V2-Xv2
XH22 = XV -tan (v - ¢2)
X2 = XH22 + W, - XH2
— Ea = X2/cos (V2 - ¢2 - 6) - cos (V2 - p2)
13.q
6+nﬁEa 90° + (v, —¢, —8)
90° - (v, -9, +m)
90°+ (v, — @)
%
o, 8 \\\. ~
) \_L el
XVV h
V1 VI—@
XV1 C,
y ~ V1
AW,
P1 ¥
X3,, Sl
X4 XH1

Bild 9c: Kréftepolygon Gleitkérper 1

XV1, XH1, V1 XVV, X3, X4, Y1, Y2

= Ea/cos (vi- Q1 +1) - €OS (V1 - Qs - 6)
= X4/cos (vi - Q1 +1) - €OS (vs - P1)

Hilfsgréssen:
XV1 = C;s sinv,
XH1 =C; cosv,
Vi =G1+P1+Cz1'AW1
XV = V1-XV1
X3 = XVV - tan (v, - Q)
X4 = X3+ Wi - XH1
Y1
Y2
- T =Y1+Y2
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3.

Spezifischer Nagel-Reibungswert
ta= tB/'YRT= 38/1.5 =25 kN/m

Die Bemessungswerte gehen in die Berechnung der erforderlichen
Nagelkraft ein (Bild 9).

Annahmen der Gleitflichen

Auf der Schichtgrenze werden z.B. drei Punkte B, bis B; gewahlt
(Bild 10). Der Gleitwinkel in der Schicht 1 betragt v = 30°, 35°
und 40°. Der massgebende Gleitwinkel in der Schicht 2 v, ist ab-
hangig vom Reibungswinkel ¢4, und Béschungswinkel B (in un-
serem Beispiel: 46°). Die gewahltendrei Gleitflachen werden nun
untersucht. Sie schneiden Teile der Nagel. Nurdort wirken die Na-
gelkrafte.

Berechnen der vorhandenen Nagelkraft Tqvorn.

Die Teilnagelkraft errechnet sich mit der Formel Tq; =t4 - i/ an. Die
Summe aller Teilnagelkrafte ist die vorhandene Nagelkraft fiir die
untersuchte Gleitflache : Tq vom = Z Tq,. Darin bedeuten: li= Lange
desi-ten geschnittenen Nagels hinter der Gleitflache und an = erst-
gewahlter horizontaler Nagelabstand.

Die vorhandene Nagelkraft fur die Gleitflache AB.C. betragt Tquom
= 118.8 kN/m. (Bild 10, Tabelle, Nr. 2)

Berechnen der erforderlichen Nagelkraft Tg,en.

Die erforderliche Nagelkraft Tq ¢+ Wird analytisch mit den Formeln
im Bild 9 bestimmt, wobei die Winkel @, & (= @), , und die Krafte
G, P, usw. als Bemessungswerte einzusetzen sind.

Im Folgenden wird auf eine vollstandige Wiedergabe der Be-
rechnungswerte verzichtet. Die gesuchte erforderliche Nagelkraft
fur die Gleitflache AB.C; betragt Tq,e+. = 170.6 kN/m (Bild 10, Ta-
belle, Nr. 2)

Bild 10: Bemessungsbeispiel (Geometrie)

6. Beurteilen der Nageldichte

Es wird gepruft, ob die vorhandene Nagelkraft die erforderliche
Ubersteigt oder nicht. Wenn nicht, so muss die Nageldichte (ho-
rizontaler Abstand a) verdichtet werden.

Fir die massgebende Gleitflache AB,C ist die vorhandene Na-
gelkraft (118.8) kleiner als die erforderliche (170.6). Der erforder-
liche horizontale Nagelabstand muss deshalb von 2.0 m auf
an = 118.8/170.6 x 2.0 = 1.39 m verkirzt werden (Bild 10, Tabel-
le, Nr. 2).

7. Die Untersuchung wird flr andere Gleitflachen analog wiederholt,
bis die optimale und befriedigendste Nagelanordnung gefunden
ist.

Bemessung des Stahlstabes

Nachdem die Nagellange und -Dichte definitivbemessenworden sind,
muss am Schluss der Querschnitt des Stahlstabes (A.) bestimmt wer-
den. Dabei sind die Stahlgute (f, = z.B. 500 N/mm?, Fliessgrenze), der
Widerstandsbeiwert (yar = 1.5 fur Nagel), die spezifische Nagelkraft
(ts=2.B. 25 kN/m) und die Nagellange L =5 m die bestimmenden Pa-
ramenter, und die folgende Bedingung ist zu erfullen:

Tragkraft Te =f, - Ae > tg - yar - L

Fur dieses Beispiel ist ein Stahlstab mit einem Durchmesser von
22 mm erforderlich. Gewahlt wird aber ein Durchmesser von 25 mm.

n C, gcr:]hichkttZ,_kt(_ein t\]/Vavsvse:
_ : 3 arakteristische Werte
Ps =15kN/m C, ’ = 91 KN/
Pr2 =28°
. B=15° Ck2 =10 kN/m?
~ /1
arF1s5 & . Bemessungswerte
) n=10 ©uz Caz va  =21KkN/m?
a,F15 < Qo2 =23°
h=70 Ca2 =6.3 kN/m2
Ve Y3 B 8, V=46 ¢
=/11.3° B Schicht 1, kein Wasser
i ! Charakteristische Werte
®a1» Cat . Yk =21 kN/m?®
=3 o =32°
5 v,=30°,35°,40 ° Ca =0 kN/m?
A o~ Bemessungswerte
Y4 =21 kN/m?
0 d1 =266 °
Cat = 0 kN/m?




Td, vorh

ty- Z1/a,

ay, = erstgewahlter horizontaler Nagelabstand =2.0 m
tq = spezifische Nagelkraft = 25 kN/m
1 2 3 4 5 6
Untersuchte Gleitwinkel | Erforderliche Summe der Vorhandene Erforderlicher
Nr. Gleitflache Nagelkraft geschnittenen Nagelkraft Nagelabstand
Nagellangen
v | v, Ty e I | =2 To.vrn ay
ol | [o] [kN/m] [m] [kN/m] [m]
1 AB, C, 30 46 137.2 0+0+1.0 98.8
+25+44 7.9 <137.2 1.44
2 AB,C, 35 | 46 170.6 0+05+1.6 118.8
+3.0+44 9.5 <170.6 1.39
3 AB, C, 40 46 190.0 05+13+2.1 146.3
+33+45 11.7 <190.0 1.54

Bild 10: Bemessungsbeispiel (Ergebnis)

Schlussbemerkungen

Die Bauweise «bewehrte Erde» wurde anfangs der 60er-Jahre er-
funden. Zu jener Zeit hat auch die Vorspanntechnik im Grundbau Ein-
zug gehalten. Die vorgespannten Bodenanker haben in den vergan-
genen 40 Jahren im Grundbau so dominiert, dass niemand sich fir
die Bauweise «Vernagelung» interessierthat. Seit einigen Jahren wird
die Vernagelung jedoch vermehrt in der Praxis angewendet, weil sie
kosten- und unterhaltsgunstiger ist als die Bodenanker.

Die Bemessung der Vernagelung auf innere Tragsicherheit kann mit
Hilfe eines kleinen Computerprogramms (vom Verfasser) rasch erfol-
gen.

Auf die Verformung von Nagelwanden sei an dieser Stelle nur am
Rande hingewiesen. Sie kann selbstverstandlich mit der Methode der
Finiten-Elemente erfasst werden und ist beim Bau periodisch zu (iber-
wachen.

Hinsichtlich des Korrosionsschutzes sei zum Schluss noch erwahnt,
dass die Nagel auf die ganze Lange doppelt korrosionsgeschutzt sind
(PE-Schutzrohr und Zementinjektion innen und aussen, siehe Bild 5).
Daher kénnen solche Nagel fir permanente Nagelwande ohne wei-
teres verwendet werden. Ausserdem: Die N&gel sind nicht vorge-
spannt, weshalb, im Gegensatz zum vorgespannten Bodenanker, die
Gefahr einer Spannungskorrosion nicht besteht. Meiner Meinung
nach muss der Nagelkopf (Platte und Schraube) eines permanenten
Nagels im Gegensatz zum permanenten Bodenanker nicht unbedingt
gegen Korrosion geschitzt sein, denn man kann beim Tragsicher-
heitsnachweis durchaus auf die Mitwirkung des Nagelkopfes ver-
zichten. In diesem Fall muss man stets nur den kirzeren der zwei ge-
schnittenen Nagelteile fir die Ermittlung der vorhandenen Teil-Na-
gelkraft wahlen (in unserem Beispiel wurde der langere Nagelteil der
5. Nagelreihe bertcksichtigt, weil der Nagelkopf permanent korrosi-
onsgeschiitzt angenommen wurde).

Adresse des Verfassers: Fei-Loung Yang, dipl. Ing. ETH
Ingenieurbureau Heierli AG
Postfach, 8033 Zurich
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Dimensionnement et fluage a moyen terme d’un mur cloué de grande hauteur

René Marche et Marc Favre

1. CADRE

L’autoroute 1 permet le contournement de Genéve par I'Ouest. La
pénétration dans la ville depuis le Sud Ouest se fait par I'autoroute 1a
qui évite Plan-les-Ouates par le vallon des Vaux. La tranchée cou-
verte d’Arare fait partie de cet aménagement, sa situation est mon-
trée sur la Figure 1. Les tubes sont construits a I'intérieur d’une fouil-
le provisoire dont la profondeur atteint localement 22 m. Une vue de
la fouille estmontrée sur la Figure 2. Le souténement des fouilles pro-
visoires a été réalisé avec des parois clouées.

A I'heure actuelle, le calcul des parois clouées est bien maitrisé a
'égard de la stabilité. La prévision des déplacements de ces ouvra-
ges est moins s(re. Pourtant, a I'avenir, il faut s’attendre a ce que des
murs cloués soient utilisés comme ouvrages permanents avec des
fondations existantes en téte. Dans ce cas, il est nécessaire de prévoir
correctement les déplacements du mur de fagon a vérifier qu’ils sont
tolérables pour la fondation située en téte.

Le but de cette communication est d'apporter plusieurs précisions con-
cernant les déplacements probables a long terme des parois clouées,
en se référant a des murs construits. Nous examinerons successive-
ment (1) les caractéristiques de l'ouvrage, (2) les conditions de sol,
(3) le calcul des parois clouées, (4) les déplacements observés des

parois clouées pendant la phase d'excavation et durant la période
d’un an qui a suivi et (5) les conclusions qui peuvent en étre tirées en
ce qui concerne les déplacements horizontaux probables.

2. TRANCHEE COUVERTE D’ARARE

La tranchée couverte d’Arare a une longueurde 'ordrede 630 m. Elle
est constituée de deux tubes a deux voies séparés par un mur cen-
tral. La vue en plan de I'ouvrage est montrée sur la Figure 3.

Les configurations type aux profils M 600 et M 700 sont définies res-
pectivement sur les Figures 4 et 5. Les talus provisoires sont réalisés
selon un profil mixte, talus couchés a 3H/2V pour la partie supérieu-
re et paroi clouée de soutenement pour la partie inférieure. Au droit
du talus nord, la hauteur excavée atteint 14 m avec un pré-terrasse-
ment de 3.5 m et au droit du talus sud elle atteint localement 22 met-
res avec un pré-terrassement de 5.5 m. L’excavation a un volume de
lordre de 272000 m?, elle a été réalisée d’avril 1994 a mars 1995.

Les profils en travers auxquels on se référera par la suite sont définis
sur la Figure 3. Il s’agit des profils M 550, 600, 650 et 700. La zone
instrumentée par 'EPFL se trouve au portail ouest de I'ouvrage au
profil M 250.

e 3
\\-..
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Onex
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‘ ) /
I P Carouge & \»3"
Plan- 4
les-Ouates \
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~C SUISSE A
Perly / v \Q‘\a //
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TN = TN D'ARARE — FRANCE
Saint-Julien- ;
en-Genevois \\ . _ P /
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Fig. 1: Situation
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Fig. 2: Vue de la fouille

Fig. 3: Vue en plan

0
Echelle

SECTION INSTRUMENTEE EPFL

100 m

SECTIONS AVEC INCLINOMETRES
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Fig. 4: Configuration au profil M600
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9a
NW L=12m
0 .\
e ' 1x15°L=12m .
Fig. 5: Configuration au profil M700
3. CONDITIONS DE SOL ET D’EAU (2) lamoraine limoneuse wirmienne a cailloux et blocaux alpins (7c1)

constituée de gravier limono-argileux et d’argile limono-graveleu-
se avec des blocs localement, de plasticité faible et de compacité
moyenne atrés dense ou de consistance tres raide a dure. L'épais-
seur de cette couche est comprise entre 0.6 et 13.1 m avec une
valeur moyenne de 5.1 m;

Le vallon des Vaux est entaillé dans une moraine limoneuse riche en
cailloux qui repose sur de puissantes assises gravelo-sableuses, les
deux formations étant d’origine wirmienne. Le fond du vallon a été
comblé par des dépbts récents de colluvions qui proviennent du déla-
vage des versants.

La stratigraphie mise a jour est définie sur la Figure 6. Les couches (3

les cailloutis morainiques profonds wulrmiens, ou alluvions an-

suivantes sont rencontrées a partir de la surface sous la couverture ciennes, (9a) constitués de graviers avec un peu de limon, de pla-

végétale : sticité faible et de compacité trés dense. Cette couche est ren-

(1) les colluvions (3)" constituées d’argile ou sable limoneux avec contrée a des profondeurs comprises entre 3.0 et 13.3 m avec
quelques galets, de plasticité faible a moyenne et de consistance une valeur moyenne de 7.9 m.

généralement moyenne a raide. L'épaisseur de cette couche est

comprise entre 0.0 et 2.7 m avec une valeur moyenne de 1.2 m; I'n’a pas été mis en évidence 'existence d’'un pendage défini des cou-

ches dans le sens transversal a l'ouvrage. Le passage de la couche
" selon la classification systématique des sols genevois de moraine limoneuse (7c1) a la couche d’alluvions anciennes (9a)
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M800 M900

CAILLOUTIS MORAINIQUES
PROFONDS
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Fig. 6 : Profil en long géotechnique

Fig. 7: Résistance a la pénétration standard
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Résistance a la pénétration standard,

surface de rupture
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(frottement latéral
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Fig. 9: Effort résistant disponible

0 O 50 100 150 200 Tn, effort axial
T T T Tc, efforttranchant
B Modéle GEOSTAB @ ES - Résistant
Moteur
Eau
Surcharge z
Rupture circulaire et non circulaire
Anisotropie / plans de glissement prédéterminés
Possibilité de génération aléatoire Fig. 8:
Facteurs de sécurité partiels Modele de calcul GEOSTAB
5 L
IS
5
.‘é’ Te (1) Frottement latéral |
£ (2) Résistance du clou !
[
O gesinigesl [ (3) Plastification acier clou
—
: 5 |
\ 1
/ 5 o ~ t) Plastification du sol
= — 1
10 L 8 Telt | ~ - - e
5 51 T '
L 1
w al 52 \ Tn
) o T2\ >
/ 2 Rn Tnl
8
/ z /] .
Ts =c'+ N' tan @
L A\ Surface de rupture // *
LEGENDE potentielle / Pl
. 4 4
15 L 4 Coluvions %
3 Moraine 4 4
4 Cailloutis °
Forage | 4
9 o
A S439 4
O  S440 . B
4 PI, pression exercée par le clou sur le sol
O S441 La, longueur d’ancrage du clou dans le sol
A, zone de moment maximum
S 22312 438 M, zone defforttranchant maximum
20 a

Selon Blondeau et al. (1984)
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se fait progressivement. La couche de transition peut avoir plusieurs
meétres d’épaisseur. La compacité des couches est toujours élevée.

La résistance a la pénétration standard mesurée est montrée sur la
Figure 7. Si 'on exclut la couche en surface de 6 metres d’épaisseur,
les compacités sont caractérisées par desindices de pénétration stan-
dard supérieurs a 60.

Selon les reconnaissances, i n’y a pas de nappe établie au droit de
I'ouvrage mais I'expérience locale suggére de considérer comme tres
probables des venues d’eau locales, distribuées de fagon erratique
et situées tant dans la moraine limoneuse que dans les alluvions an-
ciennes.

Les parameétres géotechniques adoptés pour la conception des ou-
vrages sont définis dans le Tableau 1.

Frottement latéral

Formation Profondeur Poids unitaire [0 c®@ unitaire limite
(prédimensionnement)

kN/m3 kN/m? kN/mz

Colluvions - 20.0 0° 50 —

Moraine 0aém 22.5 28° 10 60

et

Cailloutis au-dela de 6 m 23.5 30° 50
ou24.0 40° 0 72

Tableau 1: Caractéristiques des sols pour les analyses d e stabilité

(1) selon résultats d'essais d'arrachement de clou réalisés dans des formations identiques

(2) les paramétres retenus sont ceux conduisant & la sécurité minimum.

4. SOUTENEMENT DES FOUILLES

Les configurations types ont été montrées sur les Figures 4 et5. La
paroi clouée a un fruit de 1H/5V, le talus en créte dans les colluvions
a une pente égale a 3H/2V.

Au stade du prédimensionnement, la maille d’implantation pour les
clous est 1.50 m en quinconce, tant horizontalement que verticale-
ment. Les clous utilisés sont, suivant la longueur, des barres GEWI
ou DYWIDAG ayant les caractéristiques mécaniques suivantes :

Longueur, m GEWI DYWIDAG
5-12m 16-18 m

G20 N/mm? 500 835

B N/mm? 600 1030

Les clous inclinés de 10° sous I'horizontale, sont mis en place dans
des forages tubés réalisés par roto-percussion a l'air et scellés avec
un coulis dosé a C/E = 2 dans un forage de diametre 114 mm. Les
premiers clous sont munis d’un tube de réinjection ¢ 12/16 mm com-
portant une manchette par métre linéaire ; chaque clou équipé d’'un
tube de réinjection est soumis a au moins une réinjection a 24 heu-
res. Tous les clous ont été précontraints a la clef dynamomeétrique a
raison de 15 kN pour les clous de longueur inférieure a 10 m et 30 kN
pour les clous de longueur supérieure ou égale a 10 m.

Le parement est constitué d’'une couche de béton de 15 cm d’épais-
seur, projeté en deuxpasses par voie seche et dosé a 300 kg/m?. L’ar-
mature est constituée de deux nappes de treillis soudés K 335 (de
3.35 cm?/ml dans chaque direction). Le béton est projeté immédiate-
ment apres la pose du treillis, le forage des clous étant réalisé aprés
la mise en place du béton projeté.

Des drains de 2 pouces de diametre sont mis en place selon une mail-
le de 4.5 m horizontalement et 3 m verticalement avec une longueur
supérieure de 1 m a celle des clous voisins. Des barbacanes sont
mises en place chaque fois que des venues d’eau sont constatées
lors de la réalisation du gunitage.

5. DIMENSIONNEMENT

La stabilité des parois clouées a été examinée au moyen du modéle
de calcul a la rupture appelé GEOSTAB que nous avons développé
depuis 1985 au sein du bureau. Ce modéle s’appuie sur les métho-
des classiques d’analyse de stabilité des talus. La configuration est
celle montrée sur la Figure 8. Les trois modes distincts de rupture
schématisés sur cette figure sont pris en compte:

(1) la stabilité d’ensemble
(2) la sollicitation individuelle du scellement

(3) la sollicitation structurale des clous.

L’équilibre de la masse de sol limitée par la surface de rupture envi-
sagée est étudié. La stabilité est caractérisée par un facteur de sé-
curité FS qui est le rapport des forces qui tendent a s’opposer au glis-
sement (résistance au cisaillement le long du plan de rupture, poids
des tranches éventuelles a l'aval, résistance du clou) et des forces
qui tendent a causer le glissement (poids des tranches amont et
surcharges essentiellement).

Le modele GEOSTAB permet de considérer des surfaces de rupture
circulaires, non-circulaires, en forme de coin ou logarithmiques. Pour
les modes de rupture circulaire, la méthode de calcul est celle de Bis-
hop simplifiée et pour les modes non circulaires, la méthode de cal-
cul est celle de Carter. Le modéle permet de prendre en compte, les
conditions d’eau réelles, une anisotropie des caractéristiques de ré-
sistance au cisaillement, I'existence de plans de glissement prédeé-
terminés, des facteurs de sécurité partiels et I'effet du séisme.

L'effort avec lequel le clou peut contribuer a I'équilibre, est borné par
plusieurs modes de rupture qui ont été décrits par SCHLOSSER et
al. 1983. Ce sont, selon la Figure 9 ;

(1) la résistance du scellement

(2) la résistance de l'inclusion, le cas échéant en sollicitation
combinée d’effort longitudinal et d’effort tranchant

(3) la plastification de l'inclusion soumise a un moment
(4) la plastification du sol devant la barre (labourage)

On est appelé a définir la valeur maximale possible de I'effort de sta-
bilisation que peut apporter l'inclusion selon son angle d’inclinaison o
par rapport au plan de glissement. Cette valeur est définie sur la Fi-
gure 9.

La surface limite est en général trés aplatie et par suite
si o est petit, la barre est sollicitée essentiellement en traction

et si o est voisin des 90°, la barre est sollicité essentiellement a
I'effort tranchant.

La résistance a I'arrachement du scellement considérée pour le cal-
cul de prédimensionnement est 20 kN/ml (60 kN/m?) de 0 a 6 m de
profondeur et 24 kN/ml (72 kN/m?) au dela de 6 m de profondeur. Ces
valeurs constituent la borne inférieure de celles mesurées dans des
formations analogues lors de la réalisation de la paroi clouée du por-
tail nord du tunnel de Confignon.

En accord avec la norme SIA 191 relative aux tirants d’ancrage de
classe 3 alors en vigueur au moment de la conception, les facteurs
de sécurité recherchés sont les suivants :

Facteur de sécurité

Stabilité générale et
Résistance du scellement 1.4

Limite de rupture des armatures 1.8
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2000 surfaces calculées Atttude plan de référence 410.00 m Facteur de sécurité 1.470
| i 1 1 1 '? 1 1 L 5? 1 1 1 1 1 1
SOLS ¥ . Vsat [ @ qs Fichier “p70glop"
1 (20.00; 20.00)* 1.00 50.00 7 1.00 00/1.00 0071.40 Méthode de BISHOP simplifiée
NN 2 (22.50; 22.503 % 1.00 10.00 /100  28.00/1.00 125.00 /1.40 Coetficient de Méthode 1.000
3 (24.00; 24.00)* 1.00 .00/1.00  40.00/1.00 150.00 / 1.40 Unités: KN,m
(A& 4 (20.00; 20.00)* 1.00 .00/ 1.00 28.00 /1.00 007140
Charges surfaciques et Forces linéaires
Ytete L o. Esp @ F ama 99 qd Gamm ¢
CLOU1 43182 18.00 10.00 2.00 114 568.00 /1.800 1 200 200 "1.00 .00
CLOU2 43032 18.00 10.00 2.00 14 568.00 /1.800
CLOU3  428.82 18.00 10.00 2.00 114 568.00 /1.800
CLOU4  427.32 16.00 10.00 2.00 14 568.00 /1.800
CLOUS 42582 16.00 10.00 2.00 114 568.00 /1.800 GEOSTAB® V3
CLOUB 42432 16.00 10.00 2.00 14 568.00 /1.800
CLOU7 42282 16.00 10.00 2.00 14 568.00 /1.800
cLoUs  421.32 12.00 10.00 2.00 14 369.00 /1.800
CLOUS  419.82 12.00 10.00 2.00 114 369.00 /1.800
N Yo Ye R Fs Fso ClLt Cl2 CL3 Cl4 CL5 ClB CLr CL8 CuLo
trac. trac. trac. trac. trac. tiac. trac. trac. trac
1 -3552 54034  134.87 1.470 1.231 1397 7393 136.15 123.70 190.27 259.42 315.56 205.00 205.00
2 -11943  647.51  260.04 1478 1.124 109.72 16600 223.17 204.50 263.66 315.56 315.56 205.00 205.00
3 -2069  507.96  99.27 1483 1.198 4890 103.12 150.57 142,00 203.93 268.88 31556 205.00 205.00
4 -617.38  1468.39  1220.14 1.491 1.191 7296 136.41 200.07 187.19 251.26 315.55 31556 205.00 205.00
5 191 487.79 7370 1507 1328 00 822 68068 5475 12247 19509 273.03 203.60 205.00
6 -63.83 60322  203.83 1.509 1.303 00  41.41 110.01 103.47 17548 249.24 315.56 205.00 205.00
7 -6.80 502.96  80.64 1519 1.367 .00 00 4080 32.91 10573 182.91 265.01 19925 205.00
8 1.50 477.20 6267 1525 1311 00 37.74 0245 7472 137.90 206.31 280.52 205.00 205.00
9 .56.62 54446 14836 1.525 1.098 142.26 19247 24408 22052 27520 315.56 315.56 205.00 205.00
10 -12.04  489.08 78.50 1526 1.185  80.41 12036 181.05 158.90 216.64 277.70 31556 205.00 205.00

Fig. 10: Résultat du calcul, profil M700, Approche avec facteur de sécurité global
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2000 surfaces calculées Altitude plan de référence 410.00 m Facteur de sécurité 1.001
] ] 1 1 1 é 1 1 1 5lo 1 1_ 1 1 1 | 1
sSoLs T . Vsat (03 $ qs Fichier "p70parp"
1 (20.00; 20.00) * 1.05 50.00 /1.50 007130 .00 /1.40 Méthode de BISHOP simplifiée
NN 2 (22.50; 22.50)™ 1.05 10.00 7 1.50 28.00 /1.30 125.00 /1.40 Coefficient de Méthode 1.125
3 (24.00; 24.003* 1.05 007150  40.00/1.30 150.00 / 1.40 Unités: KN,m
3 4 (20.00; 20.00) * 1.05 .00/ 1.50 28.00 /1.30 00 71.40
Charges surfaciques et Forces linéaires
Ytete L o Esp %] F ama a9 qd F Gamm 6
CLOU1 43182 18.00 10.00 2.00 114 460.00 /1.150 \ 200 200 f133 .00
CcLou 2 430.32 18.00 10.00 2.00 114 460.00 /1.150
CLOU3 428.82 18.00 10.00 2.00 114 480.00 /1.150
CLOU 4 427.32 16.00 10.00 2.00 .14 480.00 /1.150 ®
CLOUS 425.82 16.00 10.00 2.00 114 480.00 /1.150 GEOSTAB V3
CcLoue 424,32 16.00 10.00 2.00 114 460.00 /1.150
CLou? 422.82 16.00 10.00 2.00 114 460.00 /1.150
cLous 421.32 12.00 10.00 2.00 .14 308.00 /1.150
CLou 9 419.82 12.00 10.00 2.00 114 308.00 /1.150
N Xe Ye R Fs Fso CL1 CL2 CL3 CL4 CLS CLe CL? CLs CL9
trac. trac. trac. trac. trac. trac. trac. trac. trac.
1 -35.52 540.34 134.87 1.001 .833 13.97 7393 136.15 123.70 190.27 259.42 331.13 252.10 267.83
2 -20.69 507.96 99.27 1.010 810 48.90 103.12 159.57 142.09 203.93 268.88 337.06 255.18 267.83
3 -119.43 647.51 269.04 1.010 758 109.72 166.00 223.17 204.59 263.66 323.82 384.94 267.83 267.83
4 -617.38 1488.39 1229.14 1.018 .804 7296 13641 20007 187.19 251.26 315.55 380.03 267.83 267.83
5 -1.91 4387.79 73.70 1.022 .901 .00 822 6806 5475 12247 195.09 273.03 203.69 267.83
6 -63.83 603.22 203.83 1.027 .883 .00 41.41 110.01 103.47 17548 240.24 32484 248.90 267.83
7 -6.80 502.96 89.64 1.031 927 .00 .00 4090 32.91 105.73 182.91 265.01 199.25 267.83
8 1.50 477.20 62.57 1.033 .888 .00 37.74 9245 7472 13790 206.31 280.52 207.90 267.83
9 -12.04 489.08 7850 1.038 .800 80.41 129.36 18105 158.90 216.64 277.70 342.68 258.14 267.83
10 -56.62 544.48 14338 1.044 739 142.26 192.47 24408 220.52 27520 331.59 388.62 267.83 267.83

Fig. 11: Résultat du calcul, profil M700, Approche avec facteurs de sécurité partiels
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Fig. 12: Profils de déformation mesurés

Les résultats du calcul de dimensionnement pour la section du mur
située au profil M 700 sont donnés sur la Figure 10 dans le cas de
I'approche avec un facteur de sécurité global et sur la Figure 11 dans
le cas de I'approche avec des facteurs de sécurité partiels.

6. ESSAIS D’ARRACHEMENT

De l'ordre de septante essais d’arrachement de clous ont été réalisés
en cours de chantier selon la procédure dite a déplacement controlé.
Les essais réalisés en début de chantier ont permis de préciser la va-
leur de la résistance a I'arrachement R, et du frottement latéral uni-
taire limite qgs.

Les valeurs mesurées peuvent étre résumées ainsi dans la zone des
profils M 400 a 700.

Résistance a Frottement latéral

'arrachement unitaire  limite
Ra, KN/ml gs, kN/m?
Moraine 65-75 200 - 220
Transition et alluvions anciennes 35-45 110 - 140

Il n’a pas été mis en évidence d’augmentation significative de la rési-
stance a I'arrachement par suite d’'une réinjection a 24 heures du
scellement avec des microtubes a manchette.

Les résistances de scellement mesurées étant plus élevées que cel-
les retenues pour le dimensionnement, la maille horizontale des clous
a été augmentée de 1.5 a 2.0 m correspondant a une diminution de
'ordre de 25% du nombre de clous.

7. DEPLACEMENTS DU MUR

Quatre inclinometres ont été installés dans la zone de hauteur maxi-
mum du talus sud aux profils M 550, 600, 650 et 700. La situation de
ces inclinomeétres est montrée sur les Figures 4 et 5, leur base est de-
scendue a 5 metres sous le fond de fouille.

Les hauteurs totales d’excavation au droit des inclinométres sont re-
spectivement 15.0, 17.5, 22.0 et 16.5 m et les hauteurs de paroi clouée
sont respectivement 8.7, 11.6, 15.0 et 16.5 m.

Les profils de déformation mesurés sont montrés surla Figure 12. Ces
profils sont homogénes d’un inclinometre a l'autre. En fin d’excavati-
on, les déplacements horizontaux en téte sont de 'ordre de 6 a 9 mm
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et des déplacements horizontaux de quelques millimétres sont ob-
servés en fond de fouille.

L’évolution des déplacements en téte de paroi en fonction de la pro-
fondeur d’excavation est montrée sur la Figure 13. Les déplacements
horizontaux observés en téte en fin d’excavation sont faibles, com-
pris entre 0.5 et 1 milliéme de la hauteur du mur. Il est fréquemment
observé sur d’autres murs que les déplacements horizontaux en téte
de mur sont de 'ordre de 2 a 4 milliémes de la hauteur du mur. La fai-
ble amplitude des déplacements observés a Arare est attribuée a la
préconsolidation de la moraine etdes cailloutis morainiques.

Sur la Figure 14 sont données, en partie haute, la variation des de-
placements et en partie basse, la variation de la profondeur d’exca-
vation en fonction du temps écoulé depuis le début de I'excavation.
L’époque de fin d’excavation se situe environ 120 jours aprés le début
des travaux. Il est constaté que I'amplitude des déplacements aug-
mentede fagon significativeaprésque I'excavationsoitterminée. Pen-
dant les 250 jours suivant la fin d’excavation, les déplacements en
téte ont augmenté de 50 a 60%. Ces déplacements sont attribués au
fluage.

L’augmentation des tassements dans le temps par fluage, de fonda-
tions implantées sur un massif granulaire est un phénomene obser-
vé. Schmertmann (1970) et Burland (1985) ont proposé les lois de
fluage se rapportant a cette situation.

Selon Burland (1985)

t
pe=pifc avec fi=1 +R3+Rlog§

avec  p: tassement au temps t
pi tassement a court terme
fi facteur de correction pour le temps

Rs proportion de p; représentant le tassement se
développant pendant les 3 premiéres années

R coefficient de fluage proportion de p; par cycle
logarithmique de temps.

Pour des charges statiques, des valeurs du coté de la sécurité pour
R3 et R sont respectivement égales a 0.3 et 0.2.

Selon Schmertmann (1970)

t
P = pi (1 + 0.2 log 0—1 ans)
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Moyennant les valeurs Rs et R citées précédemment, les deux ex-
pressions aboutissent a une méme loi d’augmentation des tassements
dans le temps dus au fluage. Cette loi est montrée sur la Figure 15 ou
il a été reporté également les lois de déplacements horizontaux ob-
servées en téte du mur.

Dans le cas des fondations, il faut de 'ordre de 30 ans aprés la con-
struction de la fondation pour que 'augmentation de tassement par
fluage atteigne 50% du tassement immédiat. Dans le cas du mur
d’Arare, 'augmentation de 50% est observée uneannéeapres la con-
struction. Le taux de fluage nettement plus élevé du mur que celui de
la fondation est attribuable a deux éléments:

(1) le niveau de mobilisation de |a résistance au cisaillement du
sol est bien supérieur dans le cas du mur que dans celui de
la fondation. Pour la fondation, le facteur de sécurité est de
I'ordre de 3 alors que pour le mur il n’est que de I'ordre de 1.5;

la moraine et les cailloutis morainiques profonds ont une te-
neur en fines comprise généralement entre 6 et 20% supérieu-
re a celle des sols pris en considération par Burland et
Schmertmann.

s

Compte-tenu du caractere logarithmique des lois de fluage et en I'ab-
sence d'observations au dela d’'un an des déplacements horizontaux
de murs cloués, il parait raisonnable de penser que I'on se trouve du
coté de la sécurité en considérant des déplacements a long terme,
double de ceux observés a court terme en fin d’excavation.

8. CONCLUSION

Les méthodesdecalcul a la rupture des murs cloués permettent main-
tenant un dimensionnement approprié de ces ouvrages quand ces
derniers se trouvent hors nappe. Ces méthodes ne permettent pas de
prendre en considération les déplacements occasionnés en téte. Né-
anmoins, sur un grand nombre d’ouvrages, ces déplacements sont
sans conséquence.

Quand des ouvrages existent en téte de talus et qu’il est nécessaire
d’examiner les conséquences de déplacements en téte de mur, I'ex-
périence suggére que, moyennant une mise en ceuvre appropriée,
les déplacements demeurent trés généralement inférieurs a 4/1000
de la hauteur du mur et que dans les sols glaciaires préconsolidés,
ces déplacements sont inférieurs a 2/1000 de la hauteur.
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Selon les observations faites sur la paroi d’Arare en ce qui concerne
les déplacements, il faut compter avec une augmentation importante
des déplacements dans le temps. Moyennant une loi de fluage qui
s’apparente a celle observée pour les fondations en milieu pulvéru-
lent, laugmentation de déplacement serait de 'ordre de 60% aprées
10 ans et au stade actuel des connaissances, alors que les mesures
de fluage ne portent que sur une période trés limitée et sur deux ou-
vrages seulement, il parait nécessaire de doubler au moins les dé-
placements observés en fin de construction pour obtenir les dépla-
cements maximum a trés long terme, de murs cloués exécutés dans
des terrains a dominante granulaire et préconsolidés.

Il serait utile d’'instrumenter des murs cloués permanents de grande
hauteur et situés dans des formations de caractéristiques connues de
facon & mieux cerner les déplacements a long terme de ces ouvra-
ges et permettre leur utilisation comme ouvrages permanents.
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Nagelversuchswand Arare (GE)

Numerische Simulation und Vergleich mit Kontrollmessungen

Peter Egger, Roland Garber

1 EINLEITUNG

Im Zuge des Autobahnausbaus im Raume Genf wurde im Jahre 1994
ein Tunneleinschnitt mittels einer Vernagelung gesichert. Ein Teil des
Einschnittes wurde als Testwand hergestellt und mit zahlreichen
Messeinrichtungen versehen. Diese 10 Meter hohe und beinahe senk-
rechte Testwand wurde wéhrend der Erstellung regelméssig vom LA-
BORATOIRE DE MECANIQUE DES RocHES (LMR) der ECOLE POLYTECHNIQUE
FEDERALE DE LAUSANNE (EPFL) messtechnisch Gberwacht. Anschlies-
send wurde der Versuch unternommen, die gemessenen Verformun-
gen und Nagelkrafte mit Hilfe des FEM-Programmes Z_SOIL zu si-
mulieren. Des weiteren wurden nachtragliche Untersuchungen zur
Standsicherheit der Wand durchgefuhrt, die nach der Methode von
BisHor mittels des Rechenprogrammes TALREN erfolgten.

2 BESCHREIBUNG DER VERSUCHSWAND

2.1 Geometrie

Das Bauwerk ist eine vernagelte Wand von 10 Metern H6he und ca.
50 Metern Lange (s. Abb. 1).

DieinVorarbeiten hergestellte Arbeitsplattform derVersuchswand war
ca. 12 Meter tief (s. Abb. 2). Der Aushub erfolgte in 6 Abschnitten,
deren Tiefe zwischen 1,50 m und 2,25 m variierte. Bei guter Standfe-
stigkeit des Bodens erfolgte der Aushub Uber die gesamte Breite der
Wand, bei schlechtererin 5 Meter breiten Abschnitten. Die freie Wand-
flache wurde sofort nach dem Aushub durch eine 15 cm dicke Schicht

50.0m

Bauste”enstrasse
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o ©o ©
c © o
E c © o
o. ceC © CerC cCeD ©
o o o o o o o 0 ©
= 3 cec © DeO cecC o
l_J‘ = Nagel
20m .Dranage

aus bewehrtem Spritzbeton gesichert. Erst danach erfolgte die Er-
stellung des Bohrloches und die Einbringung und vollstandige Ver-
mortelung des Nagelstahles. Die Nagel wurden in einem Recht-
eckraster und einer Neigung aus der Horizontalen von 10° einge-
bracht. Die Lange der Nagel variierte je nach Lage zwischen 5 m und
10 m (s. Abb. 1 und 2).

2.2 Geologie

Die im Vorfeld ausgefuhrten Aufschlussbohrungen ergaben die in
Abb. 2 dargestellte Bodenschichtung. Die Ergebnisse der Boden-
untersuchungen sind in Tab. 1 aufgefuhrt. Der Grundwasserspiegel
lag im Bereich des Bauwerkes sehr tief und beeinflusste die Bauar-
beiten nicht.

3 BESCHREIBUNG DES MESSPROGRAMMES

Das Ziel des Versuchsprogrammes war es, sowohl die Verformungen
des Untergrundes und der Wand, als auch die Krafte in den einge-
brachten Nageln zu messen. Die Verformungen der Wand wurdenan-
hand optischer Messmarken, die auf dem Spritzbeton und ausge-
wahlten Nagelképfen aufgebracht waren, ermittelt (Abb. 3).

Die Messung der Verformungen des Untergrundes erfolgte durch In-
klinometer, die der Nagelkrafte durch Dehnungs-Mess-Streifen
(DMS), die auf dem Nagelstahl paarweise und im Abstand von jeweils
einem Meter aufgeklebt waren (Abb. 4).

Schicht 1 Schicht 2 Schicht 3
Ansprache Mittelkies in einer | schluffige Moréane, | Morénenkiese in
Matrix aus mit Grobkies und einer Matrix aus
kiesigem Sand Findlingen kiesigem Sand
nach USCS GM/GW SM/SC GM/ GW
Genfer Klassifikation (6a) (7cl) (9a)
Lagerung sehr dicht gelagert | sehr dicht gelagert | sehr dicht gelagert
Durchlassigkeit durchléssig undurchléssig durchlassig
Wichte v 225 kN/m® 235 kN/m? 24,0 kN/m®
Reibungswinkel ¢ 33° 30° 40°
Kohasion ¢ 0 - 10 kN/m? 10 - 50 kN/m? 10 - 50 kN/m?

Abb. 1: Ansicht der Versuchswand

Tab. 1: Bodenkennwerte aus geologischen und geotechnischen Berichten
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Abb. 2: Schnitt der Versuchswand

Abb. 3: Ansicht der Wand, Darstellung der Messeinrichtungen
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Abb. 4: Schnitt der Wand, Darstellung der Messeinrichtungen

4 MESSERGEBNISSE

In den Abildungen 5 und 6 sind beispielhaft die gemessenen Hori-
zontalverschiebungen und Nagelkrafte der dritten (mittleren) und
sechsten (letzten) Aushubstufe dargestellt (die Darstellung be-
schrankt sich auf einen Schnitt der Wand).

Bei den Verschiebungen (Abb. 5) erkennt man deutlich das «Kippen»
der Wand. Die héheren Verschiebungen am Kopf der Wand resul-
tierten aus einer beginnenden Rutschung im oberen Teil der Schicht 1
und einer leichten Lésung der Spritzbetonschicht vom Untergrund.
Des weiteren sieht man deutlich an der Verformungslinie der Wand
(nach dem letzten Aushubschritt), dass die relativ weiche Boden-
schicht 2 zwischen den harteren Schichten 1 und 3 nach aussen «ge-
presst» wird.

Die gemessenen Wandverschiebungen am Kopf von ca. 3 cm hori-
zontal und 2 cm vertikal entsprachen den Erfahrungswerten (Re-
commandations Clouterre, 1991 [1]).

13 |2 11
10.0 .
Schicht 1}
8.0
6.0
Schicht2 i i e
4.0 3. Aus.hg_l.).schritt
20 6. Aushubschritt
Schicht 3 . 10mm
0.0
0.0 5.0 10.0 15.0

Abb. 5: Gemessene Horizontalverschiebungen

10.0
Schicht 1
8.0 T =
6.0
401 == 3. Aushubschritt
2.0 6. Aus@sohritt
Schicht 3 50 kN

0.0

0.0 5.0 10.0 15.0

Die Werte der Nagelkrafte (Abb. 6) sind teilweise unvollstandig, da ei-
nige DMS im Laufe der Zeit ausfielen. Dennoch lassen sich folgende
Aussagen treffen:

- die Nagelkrafte zeigen am Kopf des Nagels ihr Maximum und fallen
zum Ende des Nagels hin ab (gemessener Grosstwert ca. 80 kN);

- die Nagelkrafte steigen im Laufe des Aushubes standig an;

- die Nagel kénnen in der schluffigen Schicht 2 weniger Krafte auf-
nehmen, da die Grenzscherfestigkeit zwischen Nagelkérper und um-
gebendem Boden geringer ist.

5 NUMERISCHE SIMULATION

Der Bau und das Verhalten der Nagelwand wurde mittels des FE-Pro-
gramms Z_SOIL numerisch simuliert. In den Abbildungen 7 und 8 sind
die fur die Modellierung angewandten Netze dargestellt. Abb. 7 zeigt
das Netz zu Baubeginn. Durch die unterschiedliche Signatur sind im
linken Teil des Netzes die drei verschiedenen Bodenschichten zu er-
kennen. Im rechten Teil sind die sechs Aushubstufen farblich kennt-
lich gemacht (die dritte Aushubstufe durchschneidet alle drei Boden-
schichten).

Abb. 8 zeigt das Netz nach Ende des Aushubes. Der Aushub ist ab-
geschlossen und die sechs Nagelreihen sind eingebracht.

Die direkte Modellierung der Nagel war in der verwendeten 2D-Ver-
sion von Z_SOIL nicht méglich. Sie wurden Uber einen Umweg durch
Zugseile (mit aquivalentem Stahldurchmesser) dargestellt.

Fur die Berechnungen mussten zuséatzliche Bodenkennwerte (Elasti-
zitatsmoduli der Béden E, Seitendruckbeiwerte Ko, Poissonzahlen v,
Dilatanzwinkel w) angesetzt werden, die nicht versuchsmassig ermit-
telt waren, sondern auf Grund von Erfahrung, Riickrechnung und Pa-
rametervariation erhalten wurden.

T FEVESH
BATE

EEES T =
TELvAT T PROJEGT verl 1020 500 T

Abb.7: Darstellung des angewandten Netzes («Baubeginn»)
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Abb. 6: Gemessene Nagelkréfte
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Abb. 8: Darstellung des angewandten Netzes («Bauende»)



6 VERGLEICH DER MESSWERTE
MIT DEN ERGEBNISSEN DER FE-SIMULATION

Aus Platzgriinden wird im Folgenden nur der Fall des Vollaushubes
(6. Aushubschritt) behandelt. Die vollstandigen Ergebnisse kénnen
der Arbeit [3] entnommen werden.

6.1 Verformungen

Die Modellierung der Verformungen erwies sich als schwierig, dadiese
empfindlich auf die Wahl von zunachst nicht bekannten Bodenpara-
metern reagieren. Besonders die Elastizitaitsmoduli E und die Sei-
tendruckbeiwerte Ko wirken sich stark auf die Verformungslinen aus.
Die beste Ubereinstimmung zwischen Mess- und Rechenergebnis-
sen wurde fur die in der Tabelle 2 angegebenen Werte erreicht. Den-
noch war es nicht moglich, das «Kippen» im oberen Drittel der Wand
exakt nachzumodellieren (Abb. 9).

|13 12 11
100 y
Schicht 1
\
80 e
6.0
Schicht 2
40/ modellier
20 —— gemessen
Schicht 3 1 K()_rer
0.0
0.0 5.0 10.0 15.0

Abb. 9: Horizontalverschiebungen, Vergleich Messung / Model!
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Abb. 10: Nagelkrdéfte, Vergleich Messung / Modell
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Kurve der ermittelten
tandsicherheiten

far unterschiedliche

Gleitkreise

Abb. 11: Untersuchungen zur Standsicherheit mittels Gleitkreisen

Schicht 1 Schicht 2 Schicht 3 Alk r
Kohasion ¢ 5 kN/m” 25 kN/m® 15 kN/m? 3.0
Elastizitatsmodul E 10 000 kN/m? 20 000 kN/m? 300 000 KN/m?®
Seitendruckbeiwert Ko 1,0 0,4 04 25
Dilatanzwinkel 20° 20° 20° (2) MM‘
N -20
Poissonzahl v 0,30 0,30 0,25 L
g~~~ =T~
Tab. 2: Aus Parameteroptimierung ermittelte Bodenparameter ‘:&ﬁ (1) NO 1.5
3
() w 1.0
0.5
6.2 Nagelkréafte X
Die Modellierung der Nagelkrafte war aus zweierlei Grinden schwie- < 0.0
rig: Zum Einen waren wegen der Differenzen zwischen gemessenen 16 12 8 4 0

und modellierten Verformungen dementsprechend unterschiedliche
Werte fiur gemessene und modellierte Nagelkrafte zu erwarten. Dies
war durch den in der Rechnung angenommenen vollsténdigen Ver-
bund zwischen Nageln und Baugrund begriindet, durch den die Na-
gelkréfte und Verformungen direkt voneinander abhangig waren. Zum
Anderen mussten deshalb den Nageln in der Bodenschicht 2 ein ge-
ringerer E-Modul zugeordnet werden, um die geringere Grenzscher-
festigkeit und den Schlupf zwischen Boden und N&geln zu simulie-
ren.

7 BEWERTUNG DER MODELLIERUNG

Zusammenfassend kann festgehalten werden, dass die FE-Simulati-
onsowohl die gemessenen Verschiebungen wie auch Nagelkréafte ten-
denziell treffend simuliert. Die beobachteten Unterschiede lassen sich
einerseits durch die unvollkommene Kenntnis der geotechnischen Be-
dingungen als auch durch die Grenzen erklaren, die durch die Simu-
lation von Nageln in einem 2D-Rechenprogramm gegeben sind.

(1) Bauphase 6, 5 Nagel
(2) Bauphase 6, 6 Nagel
(3) Bauphase 6, ohne Nagel

Abb. 12: Standsicherheiten bei Vollaushub

8 DISKUSSION DER STANDSICHERHEIT

Bei der nachtraglichen Untersuchung der Standsicherheit der Wand
wurde nicht nur nach dem unsichersten Gleitkreis gesucht, sondern
vor allem nach der Abhangigkeit des Sicherheitsbeiwertes G von der
Lage der untersuchten Kreise. Als Mass des Geometrieunterschie-
des wurde hierbei der Ausstosspunkt des Kreises aus der oberen
Ebene des Gelandesprunges gewahlt (Abb. 11).

Die Abbildung 12 zeigt die Ergebnisse dieser Untersuchungen fur den
Vollaushub. Gegenlbergestellt sind die Félle vor und nach der Her-
stellung der sechsten Nagelreihe, sowie zum Vergleich der Fall der
vollig ungesicherten Wand.
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Man erkennt deutlich die Notwendigkeit einer Sicherung und ihre mi-
nimale Tiefenerstreckung. Durch die Vernagelung wird die Standsi-
cherheit betrachtlich erhéht und zeigt, uber die Tiefe der Gleitkreise
gesehen, einen annahernd konstanten Verlauf. Uberraschend mag
der grosse Anstieg der rechnerischen Sicherheiten auf einen Wertvon
ca. 2 sein, den die Einbringung des sechsten und letzten (des kurze-
sten!) Nagels bewirkt. Dieser grosse Anstieg ist durch die geometri-
sche Lage des untersten Nagels zu erklaren, welcher durch alle Gleit-
kreise, zum Grossteil knapp vor der Wand, geschnitten wird und daher
stets als relativ grosse haltende Kraft in die Standsicherheitsberech-
nungen einfliesst.

In Abbildung 13 sind die Standsicherheiten in den jeweiligen Bau-
phasen dargestellt. Deutlich erkennt man den Abfall der Sicherheiten
bei grosser werdender Wandhohe. Eine Ausnahme bildet die erste
Bauphase, wahrend der die ca. 1,75 m hohe Wand noch ungesichert
ist.

Das beobachtete zufriedenstellende Verhalten der Testwand wurde
durch die Rechenergebnisse voll bestatigt.

r
4
(©)
- 3.5
4) @)
- 3
©) o
S Oy 25
EiﬁE@:ﬁF(g)—E‘Eﬂﬁ L o
[ ——— T ——— e
@) S~
-~ 1.5
(1) -
0.5
X
<+ 0
16 12 8 4 0
(1) Bauphase 1, ohne Nagel
(2) Bauphase 2, 1 Nagel
(3) Bauphase 3, 2 Nagel
(4) Bauphase 4, 3 Nagel
(5) Bauphase 5, 4 Nagel
(6) Bauphase 6, 5 Nagel
(7) Bauphase 6, 6 Nagel (Endzustand)

Abb. 13: Entwicklung der Standsicherheiten
wdéhrend der verschiedenen Bauphasen
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Stabilitatsmechanismen bei geotextilbewehrten Steilwanden

Sarah Springman, Institut fir Geotechnik, ETHZ

EINFUHRUNG

Der Beitrag beschreibt die Bemessung bewehrter Stitzkonstruktio-
nen. Die allgemein erforderlichen Nachweise werden zum einen unter
Berticksichtigung eines globalen Sicherheitsfaktors und zum anderen
unter Anwendung von Partialsicherheiten gefihrt.

STABILITATSMECHANISMEN

Ist der Nachweis der Tragfahigkeit zu fuhren, so sind die kritischen
Bruchmechanismen inner- und ausserhalb des bewehrten Bodens zu
untersuchen. Dabei sind drei grundsatzliche Mechanismen zu unter-
scheiden:

* Versagen des Bodens
* Versagen der Bewehrung
¢ Versagen des Verbundes Boden — Bewehrung.

Im Falle des Versagens des Bodens wird die Scherfestigkeit des Bo-
dens ohne Einfluss der Bewehrung erreicht; entsprechende Instabi-
litaten sind der statische Grundbruch und der Gelandebruch.

Das Versagen der Bewehrung allein wird durch das Reissen der Be-
wehrung verursacht, wenn die vorhandenen Kréfte die Zugfestigkeit
der Bewehrung uberschreiten.

Das Versagen des Verbundes Boden — Bewehrung wird durch ein Ab-
scheren des Bodens in der Nahe der Bewehrung erzeugt. Zu diesem
Versagenstyp gehoren:

¢ Das Abgleiten auf der Sohle (unter der 1. Bewehrungslage)
¢ DasAbgleitenaufeiner Schicht (Uber beliebigen Bewehrungslagen)
¢ Das Herausziehen einer oder mehrerer Bewehrungslagen.

Die sechs Bruchmechanismen sind in Abb. 1 dargestellt. Die Skizzen
(a) bis (e) beschreiben den Nachweis der dusseren und die Skizze (f)
den der inneren Tragfahigkeit (Stabilitat).

Die massgebenden Gleitflaichen beim statischen Grundbruch und
dem Gelandebruch verlaufen ausserhalb des bewehrten Stitzkér-
pers. Diese Versagensmechanismen sind im Wesentlichen ein von
der Bewehrung unabhéangiges Problem. Deshalb wird im folgenden
nicht weiter darauf eingegangen.

Beim Versagen, dem Abscheren oder Herausziehen der Bewehrung
werden die Bruchzustéande durch die Bewehrung selbst beeinflusst
(Zugfestigkeit, Deformationsverhalten, Scherfestigkeit Boden — Be-
wehrung).

Abb. 1: Tragfahigkeit: die Bruchmechanismen

=, & = =

statischer ~ Gelandebruch Abgleiten auf Abgleiten auf
Grundbruch der Sohle  einer Schicht
(@) (b) (c) (d)
—T— -
@Wehrungsversagen' > =
X o

Herausziehen  Reissen der Bewehrung
der Bewehrung (innere Tragfahigkeit)
(e) ®

BEMESSUNGSMETHODE

Die Bemessung erfolgt Ublicherweise Uber die folgenden beiden
Nachweise:

e Die Tragfdhigkeit, die anhand von Bruchmechanismen unter
Berticksichtigung von Gleichgewichtszustéanden zu untersuchen ist.

¢ Die Gebrauchstauglichkeit, die durch die Berechnung der Ver-
formungen (z. B. Setzungen, horizontale Verschiebungen) erbracht
wird.

Die folgenden Ausfuhrungen beschranken sich auf die Untersuchung
der Tragfahigkeit.

Die Nachweise der Tragfahigkeit kbnnen entweder mit einem globa-
len Sicherheitsfaktor oder mit Partialsicherheiten durchgefiihrt wer-
den. Dabei stellt das «globale» Konzept die alte Methode dar.

Heute werden die Nachweise gemass dem aktuellen Normenwesen
nach dem Konzept der Partialsicherheiten (Teilsicherheitsbeiwerten)
gefuhrt. Dieses Konzept wurde in Danemark von Brinch Hansen und
Lundgren bereits 1958 in ihrem Buch «Geotechnik» fir die Berech-
nung der Tragfahigkeit vorgeschlagen. Im Hochbau ist es aufgrund
der zuverlassiger bekannten Materialeigenschaften bereits seit lan-
gerem ublich, Teilsicherheitsbeiwerte zu bertcksichtigen.

In der Schweiz ist das partielle Sicherheitskonzept 1989 mit Inkraft-
treten der Norm SIA 160 eingefiihrt worden. Es ist festzustellen, dass
bei den in der Geotechnik tatigen Ingenieuren zur Zeit noch eine brei-
te Unsicherheit bezuglich der Anwendung des neuen Konzeptes in
ihrem Tatigkeitsbereich besteht.

Mit der Euronorm in der Geotechnik, d. h. EUROCODE 7 (EC 7), der
ebenfalls die Teilsicherheiten bevorzugt, wird eine Harmonisierung
der Geotechnik mit den anderen Fachgebieten des Bauwesens auf
internationaler Ebene angestrebt. Zur Zeit wird der SwissCode Geo-
design von einer SIA — Kommission auf der Grundlage des EC 7 er-
arbeitet.

Damit die Nachweise erbracht werden kénnen, mussen die folgenden
Bezeichnungen definiert werden, die in der Norm SIA 160 aufgefihrt
sind. Abb. 2 zeigt den Unterschied zwischen den beiden, wobei die
y-Achse der Abbildung einer Kraft entspricht. Auf der Seite der trei-
benden Kréafte sind dies:

Abb. 2: Bemessung in der Geotechnik: Baugrundversagen

AKraft global pKraft partiell
R
<y e Y tan’
Ry="f(0d.cq’) J[yc,u(.‘;.w.
Y giob —
g 5 Qd
2
Q, __w Vv _Qri Y (s1A 160)
i S -
R
Tglob 2Q Ra >
(a) (b)
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» die Belastung auf Gebrauchsniveau Q, und

* der Bemessungswert der Belastung Qu, der sich mit partiellen
Sicherheitsbeiwerten, den sogenannten Lastfaktoren, je nach
Gefahrdungsbild berechnen lasst.

Bei den riickhaltenden Kraften sind dies:
¢ der Widerstand R auf Bruchniveau, und

* der Bemessungswert des Widerstandes Rq der wiederum mit
Teilsicherheitsbeiwerten zu ermitteln ist.

Die Werte Ygio» 0der Yiane Und Ye h@dngen von verschiedenen Faktoren
und Bemessungsfallen ab (z. B. die Falle A, B und C nach ENV
1997-01, SIA 193.001).

GLOBALE BEMESSUNG

Anhand von unverminderten Materialeigenschaften wird der Wider-
stand auf Bruchniveau R bestimmt und mit einem globalen Faktor Ygiob
reduziert (Abb. 2a). Die reine Belastung bleibt unverandert auf Ge-
brauchsniveau Qr, so dass der Nachweis lautet:

R /'Yglob = Qr

Der Faktor ygo» deckt die Unsicherheiten der Lasten, der Material-
eigenschaften und der Berechnungsmodelle, er hadngt von der Art des
Nachweises (z.B. yg0b = 2.0 gegen Grundbruch) und von der Nut-
zungsdauer des Bauwerkes (z. B. Bauzustand ygi0b= 1.3, Endzustand
Yglob = 1.5).

PARTIELLE BEMESSUNG

Hier werden die Angaben fiur die Berechnung des Widerstandes
(Boden- und Materialieneigenschaften) durch die partiellen Faktoren
Yoartiell = f(Yiane'; Yo U.S.W.) ZU Bemessungswerten vermindert (Abb. 2b).
Die Einwirkungen werden mit einem Lastfaktor ya entweder erhéht
oder reduziert, je nachdem ihre Wirkung ungunstig oder vorteilhaft ist.
Der Nachweis lautet:

Ra > Qq

Die Partialsicherheitsfaktoren flr die Berechnung der Einwirkungen
und des Bodenwiderstandes sind vom postulierten Fall C des Euro-
codes 7 genommen. Fir Auflasten und Horizontallasten, die als aus-
sere, ungunstige Belastung auf den Bewehrten Boden wirken, kann
ein Partialsicherheitsfaktor yq gleich 1.5 genommen werden. Die Erd-
drucklasten aus «standigem» Bodeneigengewicht sollten fiir den
Nachweis des Bodenversagens nicht erhéht werden, d. h. yo = 1.0.

Auf der Seite des Widerstandes lassen sich die dussere und innere
Tragfahigkeit unterscheiden. Um Unsicherheiten gegen das Versagen
des Bodens abzudecken, werden der charakteristische Winkel der in-
nere Reibung ¢« und die Kohésion €’« abgemindert. Die Faktoren far
diese Reduktionlautenyng = 1.25 und ye = 1.6. Im SIA-Merkblatt 2009
(1996) werden dafir die Faktoren yiane = 1.20 statt 1.25 und v« = 1.5
statt 1.6 vorgeschlagen. Zum Teil sind auch noch partielle Faktoren
fur die Abdeckung der Unsicherheiten des Berechnungsmodelles sel-
ber notwendig. Andere partielle Sicherheitsfaktoren dienen zur Be-
trachtung weiterer Einflisse, wie z.B. Ungenauigkeiten in der Aus-
fuhrung, Festigkeit und Langzeitverhalten der verwendete Materiali-
en, usw.

-1 Ausdehnung 7 B. Quarzsand:
tan (/o)
=¢ Ir=D(10-Inp’)-1
(triaxial)
L2 4 Pmax = Pkrit +31r
dichte Matrix
(ebene Dehnung)
Ausdehnung Zusammenziehung s ,
(Volumen- Pmax = Pkrit O Ir
zunahme)
Zusammen " = mittlere effektive
ziehung Spannung
(Volumen- D = relative Dichte
abnahme) lockere Matrix

Abb. 3: Gekoppeltes Spannungs-Dehnungs-Verhéitnis

Die Definitionen der Faktoren fir Bewehrungsgeotextilien sind etwas
kompliziert (wegen der Komplexitat der Bewehrungseigenschaften
und im Verbund mit Boden) und sind teilweise als Vorschlage zu ver-
stehen.

Zur Ermittlung der Bemessungsfestigkeit ro muss die im Streifen-
zugversuch gemessene Kurzzeitfestigkeit r mit in der Regel vier
Abminderungsfaktoren A, Az, As, A;s und einem zusatzlichen Teilsi-
cherheitsbeiwert fiir den Bauteil Geotextil ys reduziert werden.

Die Faktoren (Tabelle 1) hangen vom Typ der Bewehrung (Aufbau,
Rohstoff etc.) ab und erfassen das Langzeitverhalten (inkl. dem fur
Geokunststoffe erheblichen Kriechen), Einbauschadigungen, Ver-
bindungen (z. B. Nahte, Uberlappungen etc.) und die Besténdigkei-
ten gegen chemische und biologische Angriffe. Der Bauteilbeiwert er-
fasst Einflisse der Material- und Geometrieeigenschaften der Be-
wehrung.

WAHL DER CHARAKTERISTISCHEN WERTE
DER BODENEIGENSCHAFTEN

Die Werte, die fur Berechnungen mit dem Partialsicherheitskonzept
angenommen werden, sollten mit Vorsicht gewahlt werden. Empfeh-
lungen gehendavon aus, dass diese Werteim Vertrauensintervall von
95 % liegen, also nur in 5 % der Félle unterschritten werden. Es ist
wichtig zu wissen, dass Werte flr den Winkel der innere Scherfestig-
keit, die in verschiedenen Normen, Empfehlungen, nicht immer vor-
sichtig genug angesetzt wurden.

Zur lllustration wird ein Beispiel mit Quarzsand betrachtet. Ein ver-
formungskontrollierter Scherversuch zeigt, dass das Verhalten des
Quarzsandes eine Funktion der Lagerungsdichte ist (Abb. 3). Je dich-
ter der Boden gelagert ist, desto grosser ist der maximale Wert des
Winkels der Scherfestigkeit gmax’. Der zuverlassige Wert ¢kit’ 0der ¢c,’
(cv = constant volume) eines Quarzsandes mit Kies, der oft auch als
«critical state» bezeichnet wird, ist ungefahr @wi’ = 33-34° (Bolton
1986).

Nach der SNV 670 010 kann z.B. fiir sauberen Sand (gut abgestuft)
ein charakteristischer Winkel der innere Reibung ¢’ = 38° angenom-
men werden. Wird tan38° mit dem Faktor yane = 1.25 abgemindert, ist
der Bemessungswertnoch ¢4 = 32°. Dieser entspricht aber auch nicht
viel mehr als der kritische Wert ¢w’, das heisst, dass bei grésseren
Deformationen wirklich keine Sicherheit mehr vorhanden ist. Der cha-

Faktor Abminderung fur GEOTEXTIL GEOGITTER
Globalkonzept Partialkonzept

A1 Kriechen ca. 3.0 (PP, PE) 2-3 (PEHD/HDPE)
ca. 2.0 (PET)

A2 Einbauschadigung 1.0-1.3 1.35

A3 Verbindungen *) 1.0 1.0

A4 Bestandigkeit **) 1.0-1.2 1.0

Yo Bauteilbeiwert 1.2-15 Meistens 1 angenommen

Yqtob OEF YR 1.5 -20 (global in der |1 (Spirale) - 1.2 (2 Keile) - 1.5
Bewehrung berlcksichtigt) (1 Keil) wobei es hangt von

Berechnungsmethode ab
| Quelle nach Rlegger 1999 Teilweise nach Hersteller

*) Verbindungen wie Nahte, Uberlappungen in Kraftrichtung sollten allgemein vermieden werden
**) gilt fur den Einbau in normalem, natdrlichen Boden und Grundwasser

Polyester (PET), Polyethylen (PE), Polyethylen hoher Dichte (PEHD/HDPE), Polypropylen (PP)

Tabelle 1: Sicherheitsfaktoren
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rakteristische Winkel der Reibung sollte daher als ¢’ = 33-34° ge-
wahlt werden, mit vielleicht einem kleineren Faktor iane: von 1.1 bis 1.2
so dass ¢q4’ = 29 - 30° aufweist. Nur so ist eine genliigende Sicherheit
vorhanden.

Der Wert von ¢’ muss auch sehr sorgfaltig gewahlt werden. Nur wenn
die Kérner wirklich zementiert sind, darf ¢’ > 0 kPa gewahlt werden.
Der Einfluss der Dilatanz oder des Saugvermdgens kénnen zu einer
«scheinbaren» Kohasion infolge Verzahnung flihren. Wenn zu gros-
se Deformationen auftreten, kann der maximale Wert (iberschritten
werden, so dass schliesslich nur noch @moviisiersar’ = Prit” bleibt. Gleich-
zeitig kdnnen die negativen Spannungen durch Wasserzufluss abge-
baut werden. Dabei wird die «scheinbares» Kohésion, die durch ne-
gativen Porenwasserdruck verursacht ist, auf Null reduziert.

Ok’ = Quit’; €’ = 0 kPa, 1.1 < Yeangy < 1.25.

Die Kohasion darf nur grésser als Null angenommen werden, falls
eine Zementierung der Kérner nachweisbar vorhanden ist und auch
unter dem Einfluss von Belastungen erhalten bleibt.

Empfehlung:

In einem kiirzlich erfolgten Diplomprojekt (Flum 1999) wurde die Sta-
bilitat des bewehrten Bodens untersucht. Die Geometrie der Ober-
flache wurde so variiert, dass die Neigung des Terrains oberhalb der
Boschungsfront von 3 = 0° auf B = 20° ansteigt. Es wurde die Metho-
de der Partialsicherheiten fir die Ermittlung der Krafte in den Be-
wehrungslagen benutzt. Die charakteristischen Bodenkennwerte wur-
den auf die Bemessungswerte abgemindert. Da zeigte sich, dass bei
geringer Winkel der innere Scherfestigkeit und gleichzeitig erhebli-
cher Béschungsneigung tiber der Konstruktion die erforderliche Zug-
festigkeit der Bewehrung mit dem Partialsicherheitskonzept um ein
mehrfaches hoher sein kann, als wenn das alte Globalsicherheits-
konzept (Sicherheit in der Bewehrung konzentriert) bertcksichtigt
wird. In diesem Fall erfordert die Bemessung mit partiellen Sicher-
heitsfaktoren eine héhere Bewehrung (Stérke, Lange) als mit jener
mit einem globalen Faktor. Die Bemessung mit einem globalen Fak-
tor kann in solchen Féllen eine zu hohe Sicherheit vortauschen.

Auch wichtig fiir die Interaktion Boden — Bewehrung ist der charakte-
ristische Winkel der Reibung der Boden-Bewehrung 3y, der die Rei-
bung zwischen dem Boden und der Bewehrung charakterisiert, wobei
tandx eine lineare Funktion des Tangens eines vorsichtigen Mittel-
wertes @’ ist.

Abb.4: Abgleiten auf der Sohle, global

Bei Geogittern mit grossen Offnungen spielt die Interaktion zwischen
Verzahnung der Kérner und des Widerstandes der Querrippen eine
grosse Rolle. Die ganze Flache (mit den vielen Offnungen) kann in
Rechnung gestellt werden, so dass

tandx = (0.8...1.0) tan@m’

gilt, wobeider Wert (0.8...1.0) einen Interaktionswert darstellt, der mehr
vom Boden als vom Geogitter abhangig ist. Voraussetzung fur dieses
Verhalten ist, dass die Knotenpunkte der Rippen bei der Belastung
nicht versagen. Fur einen Sand mit einem Winkel der innere Reibung
o’ = 32° wird mit einem Interaktionswert von 0.8 tandx = 0.5 erreicht.

Beianderen Geotextilien (Gewebe, Vliese) sind fur kérnige Béden ver-
gleichbare Werte zu erwarten. In feinkérnigen Béden kann der Inter-
aktionswert je nach Beschaffenheit des Geotextils auf Werte bis 0.6
absinken. Im allgemeinen sollten die Werte mittels Laborversuchen
ermittelt werden.

ABGLEITEN AUF DER SOHLE

Als Stabilitdtsmechanismus muss die Sicherheit gegen ein «Abglei-
ten aufder Sohle» nachgewiesenwerden. Die Wandbesitzt eine Hohe
h und eine Bewehrungsléange L (Abb. 4) mit den Achsen x und z. Der
bewehrte Boden wird mit einer Vertikallast q und einer Scherkraft 1
belastet. Die horizontale, effektive Spannung on’ ist abhéngig vom
Erddruckbeiwert K, dem Raumgewicht y, der Wandhéhe h, der Verti-
kallast q, der Scherkraft T und vom Porenwasserdruck u (wenn vor-
handen). Da Geotextilbewehrungen allgemein hohe Deformationen
bis zum Bruch zulassen, reduziert sich der Erddruckbeiwert K auf das
aktive Niveau Ka. Die Schubspannungen in der Sohle tsene Sind von
d, ¢', der vertikalen effektiven Spannung .’ abhangig.

Globaler Fall:

Die treibende Kraft Q; ist das Integral zwischen 0 und h von cx’ dz
und das Integral von t dx von 0 bis L. Die riickhaltende Kraft errech-
net sich aus dem Integral von tsone dX zwischen den Grenzen 0 und
L. Diese Krafte werden pro Laufmeter m‘ berechnet. Der Nachweis
lautet

R/ g0 = Qq
wobei Ublicherweise ein Faktor Ygo» = 1.5 vorgeschlagen wird.

Abb.5: Abgleiten auf der Sohle, partiell

X
q <«
4Lyl trelbende Kraft
qkdbiidy,
- *°7
-
O, »—1—; /0,, dz+/r dx /m’
—5t h
- ~
:: T riickhaltende Kraft:
——r L
Tsohle
o, =f(K,v,z,q,(u)) R= | Tyone dx /m?
Tsohle f(5 (P Oy sohle) 0 I
Nachweis : R
Y9|0b= 1.5 'Yglob 7z

(pd' = arc tan [tan—(pk] mit Ytan(p' =1.25
tangp’
0, =arctan [@} Mit Y s =1.25

Y tans

treibende Kraft: riickhaltende Kraft:
h L L

Qd=/0h,d'dz +/rddx Im' || Ry =/ Tsohiea dX /M’
0 0 0

Ry 2Qq

Nachweis:

Abb. 6: Abgleiten auf einer Schicht, global

Abb.7: Abgleiten auf einer Schicht, partiell

X Y
q wundin treibende Kraft:
I b hschicht
G-V-"Sehi"ht hschicht
pibdididi Q,= /0, dz + Jrdx /m’
—TLscnignt 0 0
i riickhaltende Kraft:
—l— L
on =f(K, v, hgenichts 9 (u) R= / Tschicht dx /m’
Tschicht = f( 6 » (P’, cjv’schicht) 0
Nachweis:
Yg|0b= 1.5 Yglob z Qri

(pd' = arc tan [MJmit Y tanp = 1.25
tang’

tan 6k] mit ’ytané = 125

&y =arctan
Y tans

treibende Kraft: riickrll_altende Kraft:

schicht

L
Q= /Gh schicht,d dZ * fd dx || Ry= / Tschichta dX /MY’
0 0o m’ 0

Nachweis:
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Berechnung des Ausziehwiderstandes
f(o,(2), tan 8, L(2))

» Berechnung des Ausziehwiderstandes

global partiell

Lir= 2*L(2)*Gv(z) *tand L R,=2*L(2)*Gu(2), *tandq4

Nachweise:

R_>q Ry > Q

YQIob

Bem.:
+ alle Schichten Y,,,, = 2.0 (Gesamtverankerungsbruch)
+ kritische Schicht ¥, = 1.5 (eine einzige Schicht)

Abb. 8: Herausziehen der Bewehrung (1)

Partieller Fall:

Die Bemessungswerte 6,4 und tqsind mit den Faktoren Ys und Ya zu
ermitteln. Der Winkel der Reibung der Boden-Bewehrung tanéx muss
auf den Wert tands abgemindert werden. Treibende und riickhalten-
de Kréfte sind in Abb. 5 gezeigt und der Nachweis lautet

Ra > Qq
Abgleiten auf einer Schicht:

Das Abgleiten auf einer oberen Schicht bzw. Bewehrungslage ist ver-
gleichbar mit dem Gleiten auf der Sohle. Dieser Nachweis ist zu flihren,
wenn betrachtliche Horizontallasten vorhanden sind. Die Bemessung
fir das Abgleiten auf der Sohle kann entsprechend revidiert werden
(Abb. 6 und 7), wobei die Hohe hschicht Und die Scherspannung Tschicht
der betrachteten Schicht fir den Nachweis benutzt werden.

HERAUSZIEHEN

Das Herausziehen der Bewehrung ist der nachste wichtige Nachweis,
der als dussere Tragfahigkeit der Bewehrung bezeichnet wird. Es sind
mehrere Versagensarten méglich (Abb. 8). Es muss die «kritische Ver-
sagensfigur» gesucht werden, bei welcher der Bruch am Wahr-
scheinlichsten ist.

Es sind die angreifenden Erddruckkréafte entlang der «kritischen Ver-
sagenslinie» zu berechnen. Die Berechnung des Ausziehwiderstan-
des einer Bewehrungslage in einer Tiefe z hangt von der vertikalen
Effektivspannung auf der gleichen Tiefe 6,’(z), des Reibungsbeiwer-
tes tandx und von der herausziehbaren Lange L(z) ab.

Der Ausziehwiderstand einer Bewehrung als Funktion globaler und
partieller Bemessungszustande und die beiden Nachweise sind in
Abb. 9 dargestellt. Dabei ist zu unterscheiden, ob eine einzelne kriti-
sche Lage oder alle Lagen herausgezogen werden, was dann einem
Bruch der gesamten Ruckverankerung entspricht. Im ersten Fall wird
nach dem globalen Konzept meist eine Sicherheit ygoo = 2.0 und im
zweiten Fall yq0b = 1.5 verlangt.

Fir einen partiellen Nachweis muss die Bemessungswerte flr 6v'(z)a
und tands angenommen werden. Es missen die Sicherheitsfaktoren
fur die Auflast als Funktion der Wirkungsrichtung (glinstig oder ungtin-
stig) angenommen werden.

REISSEN DER BEWEHRUNG

Um die Sicherheit gegen den Riss bzw. Bruch der Bewehrung (inne-
re Tragfahigkeit der Bewehrung) nachzuweisen, muss die Langsver-
teilung der Zugkraft Z in der Bewehrungslage bekannt sein (Abb. 10).
Die Zugkraftverteilung Z wird berechnet und hangt von den &rtlichen
Spannungen, der Belastung pro Schicht und von der Steifigkeit der
Aussenhaut ab. Die wahrscheinlichste Versagenslinie entspricht der
Verbindungzwischen den Bereichen mit maximaler Zugkraft Zaxjeder
Bewehrungsschicht (grosser Punkt: Abb 10). Wenn die Aussenhaut
steifist (z. B. rickverhdngte Betonelemente) liegt Zmax nahe dem Aus-
senelement, wenn die Aussenhaut flexibel ist (z. B. Polsterwand) liegt
Zmax Weiter im Boden.
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Abb. 9: Herausziehen der Bewehrung (2)

Langsverteilung der Zugkraft Z (x,z) in jeder Bewehrungslage

X
<

]J‘Z(x,z)

i —
]IZ(x,z)

]Z(X,Z)

///v EZ(X,Z)

Z in dem Band relevant, wo kritische Belastung maximal (e)

Abb. 10: Reissen der Bewehrung

Globaler Fall:

Der Riss oder Bruch einer Bewehrungslage tritt auf wenn ihre Zugfe-
stigkeit Giberschritten wird. Dabei darf als wirksame Zugfestigkeit nur
die Langzeitzugfestigkeit nach der erwarteten Lebensdauer des Bau-
werkes berucksichtigt werden.

Die zeitabhangige Langzeitzugfestigkeit r(t) (kN/m) kann wie folgt be-

rechnet werden:

r(t) = r/(A1Az2AsAq7s) = Langzeitzugfestigkeit fur die Gebrauchs-
dauer t,
Zeitabhangig sind vor allem die Faktoren
A (Kriechen) und A, (Bestandigkeit gegen
chemische, biologische Einflisse); siehe
Tabelle 1

Der Widerstand aller durch eine Bruchflache geschnittenen Geo-

textillagen ist

R = XZr(t) der geschnittenen Lagen
und der Nachweis schliesslich
R/ Ygos 2 Qr

Wobei das Gebrauchsniveau der Belastung Q: wird vom Z,, und die
Dicke der Bewehrung gerechnet.

Wird bei der Bemessung mit globalem Konzept, die globale Sicher-
heit allein in der Bewehrung konzentriert wird, wird je nach verwen-
detem Bruchmechanismus eine globaler Sicherheitsfaktor von mei-
stens g0 = 2.0 bertcksichtigt.

Partieller Fall:

Auch mit partiellem Konzept muss zunéchst die Langzeitzugfestigkeit
ermittelt werden. Aus der oben angegebenen Langzeitfestigkeit kann
die Langzeitbemessungszugfestigkeit berechnet werden:

rMa= rt)/vr = r/(A1AsAsAsYaTr)
und der Nachweis lautet
R4 > Qq

Ubliche Faktoren fiir s liegen zwischen 1.0...1.7 (Herstellerangaben
und Empfehlungen, Tabelle 1).



BEMESSUNG

Somit wurden die theoretischen Grundlagen fur den Nachweis der
Tragfahigkeit behandelt. Es existieren heute verschiedene Compu-
terprogramme’, mit denen die Tragsicherheitsnachweise fiir bewehr-
te Erdkonstruktionen gefuhrt werden kénnen. Meistens basieren diese
auf Berechnungen des Grenzgleichgewichtes. Das heisst, es wird die
gesamte notwendige Kraft ermittelt, nicht aber die Verteilung in und
Uber die verschiedenen Bewehrungslagen.

Berechnungen mit FE-Methoden, die auch Aufschltisse Uber die Kraf-
teverteilung liefern, lassen vermuten, dass in den Bewehrungslagen
lokale Kraftspitzen auftreten kdnnen, die zwei- bis dreimal grésser
sind, als die uber reine Gleichgewichtsmodellen berechneten Durch-
schnittskrafte. Diese Aussage gilt, wenn in beiden Fallen alle Sicher-
heitsbeiwerte und Lastfaktoren = 1.0 gesetzt werden (Flum 1999).

ZUSAMMENFASSUNG
Esmissenimmer samtliche Instabilitatsmechanismen betrachtet wer-
den, damit der massgebende Mechanismus gefunden werden kann.

Die Bemessung mit partiellen Sicherheitsfaktoren bietet Vorteile. Nor-
malerweise werden Sicherheiten dort eingebracht, wo die Unsicher-
heiten auftreten. Sie ist aber anspruchsvollerund kann Probleme ver-
ursachen, wenn der Versagensmechanismus durch die unterschied-
lichen Sicherheitsfaktoren zu stark beeinflusst wird.

Das letze Wort lautet, dass sich das «Engineering Judgement» nicht
hinter den zahlreichen Faktoren verstecken soll. Die kritische Beur-
teilung der Bemessung als Ganzes muss immer im Vordergrund ste-
hen.
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Unter- und Oberbaubewehrung mit Geogittern

Balazs Fonyo und Hans Rudolf von Kanel, Niederwangen

ZUSAMMENFASSUNG

Auf sehr gering bis mittel tragfahigem Untergund bietet sich im Stras-
sen- und Bahnbau die geogitterbewehrte Bauweise an. Die elastische
Verstarkung des Oberbaus mit knotensteifen Geogittern reduziert die
plastischen Verformungen, die von dynamischen und statischen Ein-
wirkungen stammen. Auf sehr gering bis gering tragfahigem Baugrund
kann man auf diese Weise mit weniger Materialersatz ausfihrungs-
technisch zufriedenstellend arbeiten. Ein geogitterverstarkter Ober-
bau verlangert die Gebrauchsdauer der Strasse und der Schiene er-
heblich. Beim flexiblen Strassenoberbau ergibt die Kombination mit
einem selbsthaftenden Belagsgitteraus Glasfasern eine optimale Wir-
kungsweise.

PROBLEMSTELLUNG

Unser Land ist zwar infrastrukturell bestens ausgebaut, doch wird uns
die Substanzerhaltung in den nachsten Jahren grosse Reserven ko-
sten. Gleichzeitig gelangen wir zur Ansicht, dass erstklassige Res-
sourcen in der Zukunft nur beschrankt verfugbar sein werden. Da un-
sere Siedlungsflachen weiter zunehmen, wird bei der Linienfihrung
von Neubauten ein bewusstes Vermeiden von Trasseen fir Strassen
und Bahnen auf ungunstigem Baugrund nunmehr schwierig sein. Des-
halb ist es immer aktueller, dass Verkehrswege auf Béden mit sehr
geringer, geringer bis mittlerer Tragfahigkeit (Klassen So, S1 und Sz),
sei es auf Sedimentationsebenen oder in  Gebirgstalern, ressour-
censchonend gebaut werden missen.

Nebst diesen Gegebenheiten sind wir heutzutage bestrebt, die Ge-
brauchsdauerunserer Strassen und Bahnen zu erhéhen, nicht zuletzt
aus Grinden der Unterhalts- und Sanierungskosten. Dieser Bestre-
bung entgegen wirkt der stark zunehmende Verkehr, denn Mobilitat
bleibt fir die Zeit von heute, wie auch fir die von morgen wirtschafts-
und gesellschaftsbestimmend.

ZIELSETZUNGEN

Bei sehr gering bis gering tragfahigen, machtigen oder oberflachen-
nahen Schichten geht es in erster Linie um die technische Einbring-
und Verdichtbarkeit in der Ausfuhrung ohne grossen Materialersatz
(Bild 1).

Abb. 1a: Schiitten auf schlechtem Baugrund

Abb. 1b: mit Geogitterstabilisierung auf schlechtem Baugrund

Ein sparsamer Umgang mit erstklassigen Materialien, wie Kiessand,
Bitumen und Zement sollte in den Unter- und Oberbauschichten an-
gestrebt werden, da es sich direkt in den Investitionskosten bemerk-
bar macht.

Die Vermeidung bzw. Verzdégerung der Spurrillen- und Rissebildung
kann u.a. mit einem tragfahigen Unterbauerreicht werden. Eine Geo-
gitterstabilisierung sollte bewirken, dass Untergrund und Unterbau in
eine hohere Tragfahigkeitsklasse eingestuft werden kénnen.

Die Verlangerung der Lebensdauer von Verkehrswegebauwerken gilt
als oberstes Gebot im Sinne einer langfristigen Kostenwahrheit, um
Unterhalts- und Sanierungsaufwand weiter vermindern zu kénnen
(Bild 2).

Da der Personenverkehr auf Strassen und Schienen einen Grossteil
des Gesamtverkehrs ausmacht, sind wir aus Komfortgriinden be-
strebt, dass die Oberfladchenverformungen mdoglichst lang im Rahmen
gehalten werden.

Abb. 2: Zielsetzung: Gebrauchsdauer-Szenarien

Qualitat ohne Geogitterverstarkung
— mit Geo- und Belagsgitter
A (Zielsetzung)

90
P
Zeit t [a]

B Belagssanierung
B+FS  Belags- und Fundationsschichtsanierung
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zyklische Druck-

und Zugbelastung Rad

Geogitter

«pulsierende» J
Geogitterbelastung

Abb. 3: Lastabtragung mit Geogittern: flacherer Ausbreitungswinkel vermin-
dert die punktuelle Belastung

Lastabtragung/Funktionsweise

Unter Strassen und Schienen wirken statische und dynamische Ein-
wirkungen. Die dynamischen, konzentriert angreifenden Lasten sind
mit ihren schwer erfassbaren Effekten hauptsachlich fir die differen-
tiellen Verformungen verantwortlich, die sich im leicht zusammen-
driickbaren Untergund ereignen.

Eine zyklische Unterbaubeanspruchung zeichnet sich durch in Bruch-
teilen von Sekunden wirkende, extrem grosse Belastungsspitzen aus,
die sich in Form von Schwingungen mit hohem Energiegehaltim Halb-
raum ausbreiten.

Was die Lastausbreitung im Untergrund betrifft, unterscheiden sich
dynamische Lasten von den statischen insofern, dass der Ausbrei-
tungswinkel der Druck-, Scher- und Rayleighwellen flacher als der sta-
tische Ausbreitungswinkel z.B. geméss Boussinesq im elastischen
Halbraum ist. Daher ist die Horizontalkomponente einer vertikalen,
zyklischen Belastung grésser als diejenige einer statischen Last.

Die Horizontalkomponente unter einer konzentrierten Last, wie dies
z.B. eine Radlast ist, wird nun vom Geogitter aufgenommen, das in
geringer Tiefe unter der Belastung liegt (0,4 bis 0,8 m). Unter der
Strasse bzw. Bahnlinie herrschen in den Geogitterlagen zum gréssten
Teil pulsierende, zyklische Zugspannungen (Bild 3). Dauerlasten kon-
nen vernachlassigt werden. Die grésste Rolle spielt in diesem Zu-
sammenhang die Interaktion Boden-Geogitter, die vor allem — aus
Griinden der dynamischen Belastung — von den beiden Steifigkeiten
und von der Knotenfestigkeit des Geogitters abhéngt. Liegen die E-
Moduln des Geogitters und des Oberbaus nah beieinander, so erfullt
man eine wichtige Voraussetzung fur eine erfolgreiche Boden-Geo-
gitter-Zusammenwirkung.

Bei sehr kleinen Verformungen wirkt ein Geogitter noch ausgeprag-
ter. Um die Tragwirkung bei minimalen Setzungen demonstrieren zu
kénnen, eignet sich die Modellierung einer gespannten Membrane im
Zweiphasensystem.

Im von oben gleichméssig belasteten System steif-steif erfahrt das
Geogitter keine Kréafte. Im steif-weichen Aufbau hingegen verformt
sich das Geogitter wie in der Seilstatik, Gbernimmt einen Anteil der
oberen, gleichmassig verteilten Lasten und gibt sie weiter aussen ab
(Bild 4).

Bei der elastischen Oberbaustabilisierung kénnen wir davon ausge-
hen, dass der unter der Strasse liegende Boden dank eines gunsti-
geren Lastausbreitungswinkels mit Geogittern weniger stark belastet
wird als ohne. Somit erleidet der Untergrund bei einer Geogittersta-
bilisierung kleinere Belastungen und auch kieinere Verformungen.

FORSCHUNG

Die Technische Universitat Mailand und ein Geogitterhersteller un-
tersuchten im Massstab 1:1 an einem Versuchsring eine grosse Aus-
wahl von Geoprodukten, die unterhalb der Fundationsschicht einge-
legt wurden. Der Untergund wies CBR-Werte von 1 bis 8% auf. Dies
entspricht den Tragfahigkeitsklassen So, Si und S, gemass
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Abb. 4: Effekt der «gespannten Membrane» im Steif-Steif- und Steif-Weich-
Zweiphasensystem

SN 640317b der VSS: «Dimensionierung; Untergrund und Unter-
bau». Belastet wurde die Versuchstrecke mit einem normiertem Last-
wagen des Gewichts von 10 aquivalenten Achslasten EAL a 80 kN
nach ASSHTO (Bild 5 und 6).

Die Resultate der Untersuchung ergaben, dass jedes Produkt eine
Verminderung der Setzungen zur Folge hat. Das Ausmass der Ver-
besserung kann in einem Wirksamkeitsfaktor ausgedrickt werden
(Bild 7). Mehrlagige, knotensteife Geogitter aus Polypropylen mit einer
Zugfestigkeit von 30 kN/m oder mehr zeigen die besten Ergebnisse
(Bild 8 und 9). Dabei sind Wirksamkeitsfaktoren von tber 10 auf Béden
der Tragfahigkeitsklasse S: (CBR = 3%) mit einer Fundationsschicht-
starke von 40 cm keine Seltenheit. Dies bedeutet nach der 4.-Potenz-
Regel, dass mit Geogittern bis zu zweimal mehr Verkehr auf dem
Oberbau fahren darf, bis dieselben Setzungen eintreten, die ohne
Geogitter zu erwarten waren.

Abb. 5: Setzungsmulde im geogitterstabilisierten (Nr. 8)
und nicht geogitterstabiliserten (Nr. 9 weiter hinten) Kontrollquerschnitt
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Abb. 8: Kontrollquerschnitt ohne Geogitter (0 bis 1000 Durchfahrten)

BEMESSUNG

Im Labor wurden Versuche mit dem Ziel angestellt, die Wirksamkeit
von Geogittern in die Oberbaubemessung einfliessen zu lassen. Als
Armierung wurde ein zweilagiges, knotensteifes Geogitter mit einer
Zugfestigkeit in Querrichtung von 20kN/m ausgewahlt. Simuliert
wurde der Untergrund mit einem normierten Feinsand. Mit dem Was-
sergehalt konnte die gewollte Tragfahigkeit eingestellt werden, die zwi-
schen CBR = 1 bis 18% variierte. Die Oberbaukonstruktionen mit und
ohne Geogitter, die aus 40 cm Kies und 8 cm Belag bestanden, wur-
den mit einem Stempel von oben zyklisch belastet.

Da der Zerstérungseffekt mit der Geogitterbewehrung kleiner ist,
wurde die Oberbauformel fir den Starkeindex gemass ASSHTO fol-
gendermassen modifiziert [1]:

SN = as-dy + ((X1/O(2)'ag'd2 + as-ds

SN: Starkeindex

a; Materialkoeffizient

as: Materialkoeffizient Kiessand 0.44

di Schichtstarke

da: Schichtstarke Kiessand

(ow/o2):  Schichtbeiwertverhaltnis fur knotensteife, zweilagige Geo-
gitter

Abb. 7: Wirksamkeit von Geoprodukten. Untergrund CBR = 3%, FS = 400mm,

Das Geogitter weist bei Boden mit Tragfahigkeitsklassen Sy und Sz
ein Schichtbeiwertverhaltnis von rund 1,5 auf (Bild 10). Im Bereich S,
wo CBR < 3% ist, wird der Verbesserungseffekt sogar noch ausge-
pragter. Mit anderen Worten heisst es, dass das Geogitter eine Kie-
seinsparung von bis zu % der Fundationsschichtstarke mit derselben
Rillentiefenentwicklung ermdéglicht. Wir sind also heute in der Lage,
den Einfluss der Geogitter in die Tragfahigkeitsbemessung zu imple-
mentieren.

ANWENDUNG

In den Anwendungsforschungen fur das knotensteife mehrschichtige
Geogitter mit Zugfestigkeiten in Querrichtung von 20, 30 und 55 kN/m
wurde festgestellt, dass ein unter der Fundationsschicht liegendes
Geogitter anderen Platzierungsmdoglichkeiten — z.B. dem Einlegen
von zwei Lagen mit je halber Reisskraft in der Mitte und unten — ein-
deutig vorzuziehen ist.

Die Gebrauchsdauer des Belags kann zudem mit dem konstruktiven
Einlegen eines Asphaltbewehrungsgitters aus Glasfasern um den
Faktor 2 bis 3 verlangert werden.

Rut Depth Profile
Section: 221 - MS 220 - CBR = 3% - Base Thickness = 400 mm

20

Rut Depth, mm

Road Width, mm

Abb. 9: Mit zweilagigem, knotensteifem Geogitter armierter Querschnitt
(0 bis 1000 Durchfahrten)

Schichtbeiwert-
verhaltnis o/

i >
CBR [%]

Abb. 10: Verkehrsverbesserung eines zweilagigen, knotensteifen Geogitters

Belag 75mm [2]

Nichts Geovlies Geogewebe Geogitter Geogitter Geogitter Geogitter
(Kontroll- Bandchen einlagig, einlagig dreilagig, funflagig,
querschnitt) nicht knotensteif knotensteif knotensteif knotensteif
PP PES PP PP PP
Festigkeit in
Querrichtung - 30 kN/m 30 kN/m 30 kN/m 30 kN/m 30 kN/m 55 kN/m
Setzung nach
2000 Zyklen 38,2 mm 18*mm 72 mm 4,0 mm 3,3 mm 2,7 mm <2,0*mm
Wirksamkeits-
faktor 0 2" 5 9 1 14 20-24*
*Schatzung

1 Durchfahrt (Zyklus) = 10 aquivalente Achslasten (EAL) a 80 kN
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Abb. 12: Mehrlagiges, knotensteifes Geogitter SYTEC MS 550
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Das optimale Asphaltbewehrungsprodukt nach heutigem Stand der
Technik ist das selbsthaftende Glasfasergitter mit polymermodifizier-
ter Umhillung, das 4 bis 5 cm unter der Deckschicht eingelegt wird.
Glasfasergitter besitzen extrem hohe Festigkeiten von 100 bis
200 kN/m mit minimaler Hochstzugkraftdehung (unter 5%) und die-
nen der Verhinderung der Rissebildung im Belag und auch der Ver-
zbgerung der Spurrillenbildung (Bild 11).

SCHLUSSFOLGERUNGEN

Bei geogitterstabilisierten Strassen- und Bahnkérpern spielen nebst
der Zugfestigkeit des Geogitters folgende Aspekte bezuglich Interak-
tion Boden/Geogitter eine grosse Rolle:

¢ Verzahnung Bodenkdrner/Geogitter

¢ Der Rohstoff Polypropylen mit einem fir den Oberbau ginstigen
E-Modul

* Knotensteife Verbindung der Quer-und Langsrippen. Eine Knoten-
steifigkeit liegt vor, wenn die Knotenfestigkeit bis zu 90% der Zug-
festigkeit entspricht

¢ Mehrlagige Angriffsflache, z.B. MS 550: n = 5 (Bild 12).

Die hier veroffentlichten Angaben widerspiegeln einen Trend. Fur
jedes Projekt mulssen die Verformungen neu abgeschatzt oder be-
rechnet werden, weil sie vom Gesamtautbau (d. h. Untergrund, Fun-
dationsschicht, HMF, Deck- und Tragschicht) bzw. von der Belastung
abhéangig sind.

Forschungsergebnisse aus Feld- und Laborversuchen und Erfahrun-
gen aus der Praxis geben uns die Sicherheit, dass ein mit mehrlagi-
gem, knotensteifem Geogitter stabilisierter Oberbau, kombiniert mit
dem selbsthaftenden Asphaltgitter flir Ressourceneinsparungen und
eine um den Faktor 1,5 bis 3 verlangerte Gebrauchsdauer die opti-
male Lésung ist.
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