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Techniques de jet, mise en reuvre et limites d'applications 

Eric Leboucq 

Parmi les techniques de consolidation ou d'étanchement des sols, i l 
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 
mas se 

Dans la premiére 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 s itu par lesquels cette structure est to-
talement bouleversée. 

Enfin, dans ce second sous-ensemble, on peut encore séparer les 
techniques ou l ' incorporation est réalisée 

• par mélange mécanique (tariéres par exemple) 

de celles ou elle est réalisée 

• par mélange hydrodynamique c'est-à-dire le jet 

Le jet n'est don e pas un procédé d'injection du soi comme ses appel
lations anglophone (jet grouting) et germanophone (H DI = Hochdruc
kinjektion) le laisseraient croire, mais une technique de mélange in 
situ de soi et de lian!, c'est pourquoi on l'appelle parfois aussi jet mix. 

1 P RIN C I P E S  D U  J E T G R O U T I N G  

L'idée d u  jet est née a u  Royaume uni à l a  lin des années 60. U n e  pre
miére réalisation expérimentale au Pakistan,  bien que couronnée de 
succés n'eut pas de suite. 

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

Depuis, les systémes de jet grouting se son! multipliés et leur domai
ne d'application n' a cessé de s'étendre. 

Le procédé jet grouting conduit à: 

• détruire le terrain par un jet à grande vitesse (à haute énergie ciné
tique) 

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

• fai re remonter en tête de forage les volumes surabondants mélan-
gés (rejets). 

Le résultat est la formation d'un « béton de soi» don! les caractéristi
ques mécaniques dépendent des caractéristiques rhéologiques du 
terrain en place (granulométrie, minéralogie, valeurs géotechniques, 
ete . . . . .  ) et des paramétres de traitement. 

2 L E S  D I F F E R E N T S  S Y S T E M E S  DE J E T 

En pratique le traitement se déroule de la façon suivante: 

• on réalise tout d'abord un forage en petit diamétre s ur  la hauteur du 
terrain à consolider. Dans les terrains faciles, on peut util iser direc
tement pour le forage la l igne d'outil qui  servira ultérieurement pour 
le jet. Cette ligne d'outi l est constituée d'un !rain de tiges creuses 
équipé en pied d'un moniteur portant la buse de jet et en tête, d' u ne 
tête d'alimentation rotative. 

• l'équipement u ne fois descendu au fond du forage est mis en rota-

tian lente et une pompe à haute pression envoie le fluide du jet à tra
vers la buse du moniteur. Le jet déstructure le terrain su r une certai
ne distance et, dans un mouvement combiné de rotation e! de remon
tée lente, réalise u ne «colonne» de béton de soi don! le diamétre dé
pend des caractéristiques du terrain et des paramétres de traitement. 

• les particules constitutives du terrain son! mélangées avec le cou
lis et l'ensemble est remonté en surface hormis les fractions gros
siéres lourdes du soi. 

Cette procédure est commune à tous les systémes de jet. qui se dis
tinguent, en fai!, par le rôle des fluides mis en oeuvre. 

2.1 Le systéme jet simple 

Un seul f iu ide de coulis de ciment à haute pression (plusieurs di
zaines de Mpa) sert à déstructurer le terrain et le mélanger au 
coulis. 

U ne partie importante de l'énergie du jet est dissipée par frotte
ment et effet de viscosité dans la masse même du terrain mis 
en suspension. Pour obtenir des diamétres importants, les 
énergies à employer e! par conséquent les consommations de 
coulis son! trés grandes. On a donc été conduit à développer 
les jets à plusieurs fluides pour améliorer le rayon d'action et 
l 'efficacité du traitement. 

2.2 Le systéme jet double 

Dans la technique du jet double, la fonction déstructuration du jet 
de coulis est améliorée par un jet d' ai r coaxial qui ,  en réduisant 
la résistance hydrodynamique du mil ieu, augmente sensiblement 
la distance de pénétration. 

La remontée des rejets de jet est, de plus, favorisée par un effet 
d' ai r l ift 

2.3 Le systéme jet triple 

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

Un troisiéme jet de coulis permet d'apporter la quantité de lian! 
nécessaire à la réalisation du mélange sol-ciment. 

Quelle que soi! la méthode utilisée, le diamétre du forage doit être 
suffisant pour maintenir dans l'espace annulaire une circulation 
libre des fluides en excés, de façon à éviter toute mise en pres
sion accidentelle, dans le terrain, en cours de traitement. 

3 L E S  PA R A M E T R E S  D E  J E T 

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 diamétre des colonnes dépend de l'éner
gie cinétique du jet érosif (qui déstructure le terrain), qui est le produit 
de la pu issance 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) e! du dosage du coulis en ciment (C/E) 

Les résultats dépendent aussi des caractéristiques du terrain: 

• « résistance» opposée par le terrain à son érosion par le jet 

• teneur en eau 

• granulométrie 
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Le dimensionnement de eolonnes de jet fai! done appel à des rela
tions eomplexes entre de nombreux parametres de telle sorte que 
seu les des abaques par type de jet et eatégorie de sols peuvent per
mettre un pré-dimensionnement qu'il est impératif de eontrôler à l'exé
eution. La grandeur earaetéristique en général ehoisie est l'énergie de 
déeoupage 

E = P x T x Q  

P étant la pression de déeoupage 

T le temps de remontée pour 1 ml de eolonne 

Q le débit du fluide de déeoupage 

que l'on représente en fonetion du diamétre obtenu. 

On admet en général que le jet simple permet d'atteindre éeonomi
quement des diametres de 50 à 80 em, parfois jusqu'à 1 m, et les jets 
entou rés d' ai r (jet double/jet triple) jusqu'à 200 em, parfois plus. 

4 L E S  C O N T R Ô L E S  

4.1 Essais Préalables 

Tout d'abord, et avant le démarrage des travaux proprement dits, i l  
est indispensable d'exéeuter un eertain nombre de eolonnes d'essai 
qui permettront d'appréeier, aprés déterrement si possible, les para
métres de traitement et l'adéquation aux hypothéses de départ. Ces 
essais viseront à déterminer le rayon d'aetion et la résistanee méea
nique à prendre en eompte su r la hauteur des futures eolonnes. 

4.2 Contrôles pendant l 'exécution 

Les eontrôles pendant l'exéeution sont parfois délieats et se bornent 
normalement à vérifier que les paramétres de jet sont bien respeetés: 

• les eouples débit l pression des différents fluides utilisés 

• la vitesse de remontée 

• le dosage du eoulis 

On a aussi l 'habitude de eontrôler qualitativement le traitement en 
eours par la mesure de la densité des rejets. En prineipe, en effet, si 
on eonna1t la densité et la teneur en eau du terrain déeoupé, on peut 
ealeuler à quelle densité de mélange in silu eorrespond le diamétre 
que l'on eherehe à obtenir. Cependant, en pratique, ee ealeul souffre 
de nombreuses eauses d'erreur et impréeisions (par exemple i l  ne 
faut pas oublier que les plus gros grains du soi en plaee ne remon
tent pas foreément à la surfaee) si bien qu'il ne renseigne que de façon 
indieative sur le résultat obtenu. 

4 

4.3 Contrôles apres l'exécution 

Comme on l' a vu pour les essais préalables, le meilleur eontrôle reste 
eneore le déterrement des eolonnes. 

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

observation de résurgenees dans des piézometres situés à différen
tes distanees de l'axe théorique de la eolonne. Ce qui ne donnera 
qu'une indieation sur le diametre qui pourra être faussée par les dé
viations des forages (jet et piézométres) ou les obturations des pié
zometres. 

earottage du terrain à différentes distanees de l'axe théorique de la 
eolonne. Là aussi, i l faudra fai re trés attention aux déviations des fo
rages ei veil ler à ne pas déstrueturer le béton de sol lors du earottage. 

forages destruetifs avee enregistrements de paramétres ou essais gé
oteehniques in silu (pressiométre, pénétrométres) qui peuvent aussi 
donner des renseignements sur les diametres et les résistanees ob
tenues mais avee toujours la même réserve liée aux déviations de fo
rages. 

5 D O M A I N E S  D'A P P L I CAT I O N  

Compte tenu de l a  sensibi lité de la teehnique de jet aux earaetéristi
ques du terrain en plaee et des problémes liés aux déviations de fo
rage, les trava u x de jet ont don e d'abord eoneerné des eonsolidations 
de sols dans des terrains diffieilement injeetables. 

5.1 Consolidation de sols 
• bouehons derriére u ne paroi moulée ou un e paroi de pieux pour per

mettre l'amoree d' un forage au tunnelier, eomme par exemple à la 
station EI Khalafawi du métro du Caire (57 eolonnes de jet double 
0 150 em x 20 m de profondeur) 

• eréation d'une butée au pied de parois moulées ou de palplanehes 
(beaueoup utilisé à Singapour dans des argiles trés molles) 

• reprise en sous-ceuvre de bâtiments (beaueoup utilisé en Allema-
gne, prineipalement pour des raisons de réglementation) 

La reeherehe de résistanees méeaniques élevées dans des terrains 
parfois ininjeetables peut eonduire à l'utilisation de proeédés de jet 
même dans des eonditions de travail exiguês. 

Ainsi, su r le ehantier de l'immeuble 27 rue de la Croix d'Or à Gené
ve, une foreuse a travail lé dans une eave sous une hauteur l ibre de 
2,50 m minimum pour reprendre en sous-ceuvre les aneiennes fon
dations en moellons et permettre d'approfondir le bâtiment. 

11 ne s'agissait pas seulement de reprendre les eharges mais aussi 
d'étaneher la fouille ear les travaux d'approfondissement se faisaient 
sous la nappe (Figure 2). 
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5.2. Etanchéité 

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

Les applications sont assez nombreuses, par exemple: 

• radier étanche: su r le principe du radier-buton cité précédemment 
on peut adapter le maillage etlou 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 à Geneve est, à 
ce titre, un exemple remarquable puisqu'il a fallu 
créer, sous un  bâtiment existant dont les niveaux 
inférieurs n'étaient pas accessibles aux foreuses, 
un voile étanche. 

Des tubes de réservation ont été scellés à travers 
les dalles du bâtiment en respectant une géomé
trie complexe alin de garantir l'implantation préci
se des colonnes et la continuité du voile (Fig. 3). 

voile d'étanchéité par panneaux: Le procédé consiste à réaliser le 
traitement sans rotation du moniteur, le résultat obtenu est un pan
neau (qui peut être en forme de V) qui offre l'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 à conce
voir avec prudence (voir chapitre 6) 

5.3 Le jet en tunnel 
Fig. 2 :  reprise en sous-ceuvre- immeuble 27,rue de la Croix d'or - G E NEVE 

La multipl ication des chantiers de tunnels constatée ces dernieres an
nées pour des rai son s 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. 

Fig. 3: voile d'étanchéité du barrage du Seujet - GENEVE 
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Le jet a apporté, à ce titre, des réponses techniques à des problémes 
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 l'avancement des tra
vaux en souterrain ,  de consolider la calotte voire même les piédroits 
avant l '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 oú le profil supérieur du tunnel se trouvait 
en terrain meuble. 

Les contrôles par carottage ont confirmé l'efficacité du traitement. 

• traitement depuis l ' intérieur du tunnel 

Le traitement peut concerner les piédroits du tun ne l au moyen d'ou
tillages classiques (exemple du traitement d'argiles karstiques mal
les rencontrées dans la demi-section inférieure du tun ne l 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 gl issiéres alin d'éviter les 
coupures de tiges particuliérement néfastes à ce type de travaux 

5.4 Autres appl ications 

• souténements 

Renforcées par des profilés métal l iques, les colonnes de jet peu
vent constituer un «pieu" de souténement. 

Dans l'exemple du ehantier de l'avenue du Chablais à Lausanne, 
les colonnes de jet avaient 3 fonetions: souténement de la foui l le, 
étanchéité et reprise en sous-c:euvre d'un bâtiment existant. Le pa
rement définitif en béton armé a été réalisé à l 'avancement au !ur 
et à mesure des étapes de terrassement (Figure 4).  

• fondations profondes 

Une colonne de jet peut être utilisée comme pieu mais, si on veut 
l'armer, ce sera au moyen d'un profilé, d'un tube ou d'une simple 
barre. Le reforage ou le vibrofonçage de cette armature peut s'avé
rer nécessaire selan la profondeur ei le type de terrains. 

Fig. 4 : souténement de fouille- A v. du Chablais - LAUSANNE 

6 

lmmeuble existant 

Liman 
graveleux 

e t 
sableux 
saturé 

Sable 
limoneux 

avec lentil 
sableuses 

gorgées 
d'eau 

Sable 
límoneux 

see de 
conslstance 

moyenne 

Moraine 
compacte 

6 P R O B L E M E S  
E T  LIM I T E S  D ' A P P LIC ATIO N 

Le premier type de problémes rencontré est l ié aux sujétions d'exé
cution: soulévements et évaeuation des rejets. 

• les soulévements son! en général l iés à des claquages du terrain 
par montée en pression dans la eolonne en cours d'exécution en 
raison de l'obstruetion aeeidentelle de l 'espace annulaire entre les 
tiges et la paroi du forage, qui empêehe le mélange terrain - coulis 
en excés (rejets) de remonter vers la tête du forage. Cet incident 
peut avoir de fâcheuses eonséquences (lors de travaux de reprise 
en sous-c:euvre par exemple) aussi est-il absolument nécessaire de 
laisser un espace l ibre important entre les tiges ei les parois du fo
rage pou r facil iter la circulation des rejets (en uti l isan! un outil de fo
rage d' un diamétre sensiblement supérieur à eelui des tiges) et d'ar
rêter immédiatement le jet si ,malgré cela ,on observe une non re
montée des rejets en surfaee pendant un moment lors de la réali
sation d'une colonne. Si les blocages persistent, i l !aut ehanger les 
paramétres de jet de façon à obtenir des rejets moins épais qui re
monteront plus facilement (généralement baisser la pression du jet 
ei compenser par une remontée plus lente pour conserver l '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 à celu i  des 
l iqu ides (eau + coulis) pompés dans le soi, ce qui donne rapidement 
de grandes quantités de rejets à évacuer. 

l i faut donc prendre garde, des la mise en soumission, à ee problé
me et prévoir des zones de stoekage suffisantes. 

Le second type de problémes reneontré est l ié au résultat, c'est-à-dire 
à la définition géométrique et méeanique des colonnes 

• Le diamétre de la colonne, eomme nous l'avons énoncé précédem
ment, dépend de nombreux paramétres: 

• la méthode de jet (simple, double ou triple) 

• les paramétres 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, eompacité, eohésion, frottement interne, état 
de contrainte, ete . . . .  ) 

• La précision d'implantation ei d'alignement du forage constitue un 
deuxiéme élément d'écart entre la théorie et la pratique dans la dé
finition géométrique d'un traitement. 

Un écart d'implantation de 5 em et un e déviation de 2 %  constituent 
déjà des critéres sévéres pour la précision du forage. 

• la résistance mécanique du matériau sol/ciment obtenue dépend 
considérablement de la nature du terrain en place et, à un degré 
moindre, du dosage du coulis de eiment. E l le pourra va ri er de quel
ques Mpa dans les sables ei graviers à quelques centaines de kPa 
(bars) dans les argiles ei vases (eompression simple à 28 jours 
d'âge). 

C O N C L U S I O N  
Les techniques de jet viennent compléter remarquablement les 
moyens dont dispose le spéeialiste pour l'amél ioration des sols. 

Leur  souplesse d'uti l isation permet leur adaptation à de nombreux 
cas particuliers en frontiére des domaines habituels des techniques 
d' injection et de fondation. Leurs l imites d'uti lisation résident princi
palement dans leur sensibil ité aux caractéristiques géotechniques 
des sols et aux problémes liés à la précision des forages. 

Adresse de l'auteur: Erie Leboueq 
SIF-Groutbor SA 
Renens VD 
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Conception et dimensionnement des prévoütes en jetting 
du tunnel CFF de St-Aubin - Sauges 

Alain Jeanneret 

Plusieurs eontraintes ont eonditionné le ehoix du traeé du tunnel fer
roviaire de St-Aubin - Sauges, qui remplaee la simple voie existante, 
sinueuse et à eiel ouvert, entre les villages de Vaumareus et St-Aubin .  

Ces eontraintes sont, prineipalement : 

• la vitesse de projet, de 1 80 km/h, qu i  impose des rayons minimaux 
horizontaux de 2'400 m et vertieaux de 13'000 m, et des rampes 
maximales de 1 ,0  %; 

• la topographie générale, earaetérisée par le flane de eoteau du pied 
du Jura, deseendant jusqu'au lae, entreeoupé de vallons perpendi
eulaires p l us ou moins eneaissés, avee des eours d'eau dont les dé
bits peuvent fluetuer dans des l imites assez larges; 

• le domaine eonstruit, qui s'étend su r tout le flane du eoteau, et qui 
est eonstitué de bourgs aneiens reliés par des zones à plus faible 
densité de eonstruetion , ainsi que de la route eantonale RC5 et de 
la voie ferroviaire existante, qui suivent le bord du lae, à quelque 
hauteur, eôte à eôte, en traversant les vil lages; 

• l 'hydrogéologie, avee les earaetéristiques prineipales bien eonnues 
des formations ealeaires, soit la présenee de karsts et de eonduits 
souterrains plus ou moins importants avee des débits pouvant va
rier grandement, avee la présenee également, dans toute la région 
de La Béroehe, de plusieurs sourees d'eau potable exploitée; 

• la séquenee des formations géologiques, dont les eouehes présen
tent un pendage général en di reetion du lae, avee une pente pro
ehe du terrain naturel; les ealeaires de I'Hauterivien supérieur (HS) 
surmontent les marnes de I 'Hauterivien inférieur (H l ) ,  qui sont étan
ehes et ont u ne épaisseur d' u ne trentaine de mêtres; on s'est effor
eé de reehereher des traeés restant dan s le HS,  san s pénétrer dans 
le H l ,  qui fait offiee de bouehon étanehe pour la nappe artésienne 
(plusieurs bars de pression), piégée dans les ealeaires du Valangi
nien sous-jaeent; 

Fig. 1 Situation schématique 

• Le redimensionnement de Rail 2000, qui est intervenu pendant le 
eours des études de variantes, a également influeneé le projet, et 
en partieulier la réalisation éventuelle de tunnels plus longs; 

• la présenee d'autres infrastruetures de transport, et en partieulier la 
réalisation des doubles tubes du tunnel de la RN5 de Sauges, dont 
la réalisation a débuté peu aprês eelle du tunnel ferroviaire. 

De toutes ees eontraintes résulte un tun ne l reliant la halte de Vaumar
eus à la ga re de Gorgier - St-Aubin, avee un profil en long en toit puis 
en euvette (figure 2). 

Le toit permet de passer au-dessus des nouveaux tubes du tunnel de 
la RN5 de Sauges ; la euvette permet le passage dans de meil leures 
eonditions des zones en terrains meubles au l ieu dit Vers-les-Fontai
nes et sous le bourg de St-Aubin; les pentes définies (0,5 % et 1 , 0  %), 
permettent également l'évaeuation des eaux de drainage jusqu'au lae, 
par une galerie d'évaeuation (galerie de serviee) perpendieulaire au 
tunnel, et partant du point bas. 

L'ensemble du tunnel est situé à faible profondeur, la eouverture maxi
male n'exeédant pas 30 métres environ. 

Sur une longueur de 2252 métres, plus de 80 % du tunnel est situé 
dans les ealeaires de I 'Hauterivien supérieur. Cette formation est bien 
eonnue des eonstrueteurs de tunnels de la région, et ne pose pas de 
diffieultés majeures pour la réalisation de l'ouvrage, à l'exeeption des 
karsts et des eonduits d'eau importants que l'on peut éventuellement 
y reneontrer. 

Su r les 20 % restants de la longueur du tunnel, deux zones son! si
tuées partiellement ou entiêrement en terrains meubles, soit : 

u ne trentaine de mêtres au l ieu dit Vers-les-Fontaines, 

227 métres environ à l'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 reuvre des voutes en jetting, selon des eonfigurations différentes, 
eependant. 
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Fig. 2 Profil en long schématique 

Projet 

L E  PA S S A G E  D E  V E R S - L E S - F O N TA I N E S  

Le projet prévoyait, à eet endroil, l e  passage d'une galerie pilote, ereu
sée au préalable dan s le prolongement de la galerie d'évaeuation des 
eaux (galerie de serviee). Cette galerie pi lote avait pour fonetion de 
reeonnaitre les eonditions géoteehniques et hydrologiques effeetives 
des terrains meubles de la zone (moraine ei alluvions), de permettre 
une ventilation ei un drainage par l'avant lors de l 'exeavation de la 
seetion eomplête deseendante du tunnel (avaneement prineipal), et 
d'effeetuer d'éventuelles mesures de eonfortement, préalablement à 
l'avaneement prineipal. 

Des diffieultés teehniques ei logistiques d'avaneement de la galerie 
pilote, de petite seetion, ont été reneontrées des le début de la zone 
en terrains meubles, eonstitutés à eet endroil de graviers aquifêres. 
Aprês évaluation des ineonvénients potentiels pour l'avaneement prin
eipal, i l  a été décidé, d'entente avee le maitre de l'ouvrage et l'entre
prise, de renoneer à poursuivre la réalisation de la galerie pilote, pré
vue initialement jusqu'au point hau! du profil en long du tunnel, eôté 
Vaumareus. 

Pour assurer malgré tout la séeurité lors de la réalisation du tunnel, i l 
a été envisagé de réaliser un  eonfortement préalable de la zone. Plu
sieurs variantes ont été évaluées, parmi lesquelles la réalisation d' in-
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jeetions de masse depuis la tête de la galerie pilote, ou la mise en 
ceuvre de voU!es parapluie réalisées en ealotte lors de l 'avaneement 
prineipal. 

Devant les ineonvénients prineipaux de ees variantes, soi! une ma1-
trise et un  eontrôle diffieiles des injeetions pour la premiêre, et un im
portant ralentissement de la vitesse d'avaneement pour la seeonde, 
i l  a été déeidé de réaliser un eonfortement préalable depuis la surfa
ee, par la réalisation d'une voOte eonstituée de eolonnes en jetting de 
60 em de diamêtre, vertieales en elé de voOte, avee un longueur de 
2,0 m, ei inelinées su r les bords, avee des longueurs atteignant 8,0 m. 
Pour diminuer les venues d'eau lors de l'exeavation ultérieure sous 
l'abri de la voOte, de même que pour assurer l 'effet statique d'are, les 
eolonnes ont été prévues légêrement séeantes. 

L'entreprise adjudieataire de ee lo! spéeial a proposé, en variante, de 
réaliser des eolonnes de 1 ,10 m de diamêtre, grâee au systême de jet 
mix double. Six eolonnes d'essai, dégagées pour eontrôle sur une 
hauteur de 3.0 m, ont été réalisées, et ont montré la faisabilité de eette 
proposition. Elles ont également permis l'étalonnage des paramêtres 
pour le jetting. 11 a ainsi été possible de diminuer le nombre total de 
forages d' un faeteur de plus de 3, ei d'éviter la mise en ceuvre d'une 
deuxiême maehine pour le respeet des délais imposés. 

Les eolonnes ont été réalisées depuis u ne surfaee de travail plane de 

Fig. 3 Voute en colonnes jetting réalisées depuis la surface 9 mêtres par 30, eonstituée par un  e 
dalle provisoire de 30 em d'épais
seu r. Cette disposition a permis d'as-

Terrains meubles 

Roehe caleaire 
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Piateforme de travail surer la préeision néeessaire pour la 
pou r la réalisation des travaux depuis la surfaee position dan s l'espaee des eolonnes, 

aueune d'elle n'ayant finalement dé
passé l'extrados du soutênement. 

{ r 
4--·-·±·- _j_ LLJ- ---� 

zone traitée par jetting 
pour amél ioration 
des terrains en plaee 

383 eolonnes ont été ain si réalisées, 
entre 6 ei 16 mêtres de profondeur, 
ee qui a impliqué un e longueur tota
le de forages de 3'380 m, pour une 
longueur totale de jetting de 1 ' 168 m. 
Les travaux de forage ei d' injeetion 
ont duré 48 jours. 

Ce proeédé, rendu possible par la 
profondeur relativement faible du 
tunnel et l'absenee de eonstruetions 
en surfaee, à eet endroit, a permis 
ensuite le passage sans eneombre 
de l'exeavation prineipale, réalisée 
tout de même en seetion divisée ea
lotte/noyau eentral/piédroits et à 
l'abri d'un eintrage systématique 
posé à l'avaneement. 



L E  PA S S A G E  S O U S  L E  B O U R G  D E  S T- A U B I N  

L'ampleur de ee passage sous St-Aubin est sensiblement p l us impor
tante. Les sols reneontrés sont tres hétérogenes. l is ont été regrou
pés par le géoteehnieien en trois groupes prineipaux, à savoir, de h aut 
en bas, et au-dessous des sols superfieiels (remblais et eouehes ter
reuses) (figu re 4): 

les matéria u x fins de remplissage, essentiellement sableux, avee 
des lentilles ou niveaux soit limoneux et un peu argileux, soit gra
veleux ; iis se distinguent des terrains ordinaires par la nature des 
grains, qui sont en majorité eomposés de tufs ou de eraies, plus ou 
moins eimentés; il y a présenee loeale de matériaux organiques, 
parfois de maniere abondante (l imons tourbeux ou tourbes); i is ont 
été regroupés à eause de leurs earaetéristiques géoteehniques tres 
proehes et partieulieres, et malgré leur hétérogénéité; iis ont une 
eompaeité lâehe à moyenne et un e eohésion faible; malgré un  an g le 
de frottement interne élevé à tres élevé, ees terrains sont qualifiés 
de franehernent mauvais, dans l'optique de la eonstruetion d'un tun
nel; 

i is eonstituent la formation reneontrée la p l us importante, dans toute 
la zone en terrains rneubles; 

les matériaux graveleux hétérogenes, eonstitués de lentilles d'al
luvions, de moraine remaniée et d'éboulis; graveleux et sableux, 
peu limoneux, iis ont u ne eompaeité élevée, mais u ne eohésion en 
général tres réduite; 

iis sont reneontrés, en général, dans la partie inférieure de l'exea
vation; 

la moraine, sablo-limoneuse, graveleuse, en général eompaete, 
mais parfois à eohésion réduite; 

e l le est située presque entierement au-dessous du radier, et reeou
vre le ealeaires sous-jaeents. 

Hormis la moraine, les sols prineipaux présentent une diseordanee 
marquée entre des indiees de vide tres élevés (0.971 en moyenne), 
et des angles de frottement internes tres élevés également (de 30° à 
51 °, moyenne arithmétique 40°, pour un e eohésion de 15.6 kN/m2) .  

Les eompaeités indiquées par les essais SPT son! tres médioeres 
(NsPT de 8.2 sur 98 essais), de même que les résistanees au seisso
metre (38.1 +/- 15.2 kN/m2 en valeurde pie, 9.7 +1- 4.7 kN/m2 en moyen
ne de la valeur résiduelle). 

En moyenne, les earaetéristiques géoteehniques suivantes ont été 
admises, pour les deux sols prineipalement reneontrés: 

Matériaux fins de remplissage 
E =  25 000 kPa 
v =  0.25 

Matériaux graveleux hétérogenes 
E = 100 000 kPa 
v =  0.30 

y = 1 8,5  kN/m3 

Ko = 0.5 

y = 22,0 kN/m3 

Ko = 1 .0 

e =  15 kPa 
8 = 35 o 

e =  20 kPa 
8 = 38 o 

Plusieurs variantes de réalisation ont été envisagées pour ee passa
ge en terrains meubles, y eompris une réalisation en tranehée eou-

Fig. 4 Profil en /ong schématique du passage en terrains meubles sous St-Aubin 
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Fig. 6 Coupe vertical du puits d'essai 

verte, avee une seule zone eentrale exéeutée en souterrain, en rai
son de la présenee d'un groupe de bâtiments aneiens au droit du traeé. 

Les fortes oppositions aux importantes nuisanees de ee dernier type 
de solution ont ineité l ' ingénieur et le maltre de l 'ouvrage à aeeepter 
le risque aeeru d' u ne réalisation totalement en souterrain ainsi que le 
sureoílt engendré, relativement faible dans le eas présent. 

La solution devait être en mesure, prineipalement: 

d'assurer la séeurité des ouvriers et des eonstruetions en surfaee, 

de l imiter les déformations en surfaee à des valeurs admissibles, 

• de rester éeonomiquement suppor-
table. 

Dans ee eontexte, une solution mei
tan! en ceuvre des voíltes parapluie a 
rapidement été envisagée. Etan! 
donné les earaetéristiques géoteeh
niques partieulieres des sols reneon
trés, et devant la diffieulté de pouvoir 
en eerner le eomportement de m an i e
re suffisamment préeise, le maltre de 
l'ouvrage a aeeepté la proposition de 
l ' ingénieur de réaliser un puits d'essai 
dans la zone du portail du tutur tun
nel (figures 5 et 6). 

D'une seetion earrée de 6,5 m de 
eôté, le puits d'essai a été réalisé à 
l'aide de palplanehes, su r u ne profon
deur de plus de 15 metres. Depuis le 
fond, 3 galeries d'essai horizontales 
étaient prévues (deux ont finalement 
été réalisées), d'un dizaine de metres 
de longueur ehaeune, avee des see
tions en fer à eheval de 4 m2 environ. 
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Fig. 7 Essai à l'intérieur du puits 

Constituant un sondage supplémentaire permettant une vision in silu 
des matériaux, le puits d'essai a permis de tester en vraie grandeur 
un certain nombre de procédés susceptibles d'être mis en oeuvre pour 
la réalisation du passage en terrains meubles du tunnel, soit princi
palement: 

le traitement des sols par injection, 

la réalisation de colonnes jetting, 

la véritication de l 'etticacité et des conditions d'exécution de la voute 
parapluie proposée par l' ingénieur. 

A l'intérieur du puits, et avant son excavation, 3 batteries d'essais ver
ticales ont été réalisées, su r toute la hauteur du puits, permettant de 
tester in situ (tigure 7):  

le scellement de tubes en acier dans le terrain, 

la mise en place de colonnes jetting, 

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

Les résultats de ces dittérents procédés ont p u être observés su r toute 
la hauteur du puits, au tur et à mesure de son excavation. Des essais 
de charge avec plaque, réalisés à deux protondeur  dittérentes, ont 
par ail leurs permis de préciser les modu les de détormabilité des sols 
en place. 

Entin ,  les deux galeries d'essai horizontales ont permis de teste r dit
térents types de voutes parapluie (tigure 8) :  

combinaison de tubes d'acier et de colonnes jetting intercalai res 

tubes d'acier avec injections intercalaires, 

pour la premiere galerie, et 

• dittérents types d' injection de masse (ciment-bentonite et gels de 
si l icates),  

pour la seconde galerie. 

En synthese de cette importante campagne d'essais, i l  est tout 
d'abord apparu que l' 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 u ne bonne aptitude à la réalisation de 
colonnes jetting et à la mise en place de tubes en acier de diametre 
moyen. 

Cette premiere tendance a amené l ' ingénieur à renoncer à 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 ettet, l ' important volume des sols à traiter sur la lon
gueur des terrains meubles et les inconvénients du procédé d'injec
tion lu i-même (migration des coulis en zone habitée, contrôle du ré
sultat ditticile, nuisances importantes des injections depuis la su rta
ce, contlits avec le cadastre souterrain, ete.) n'auraient pas permis 
une mise en oeuvre économique. 

11 a donc été décidé de réaliser 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 tondations (méthode allemande). Les gale
ries de pied elles même s'appuient sur des pieux en béton descen
dant jusque su r le toit du rocher sous-jacent (figu re 9).  

Le systeme a été modélisé par un calcul aux éléments t inis,  avec le 
logiciel EFEMER, de I 'EPFL. l i  visait principalement, outre au contrô
le du dimensionnement du soutenement, à véritier que l'ordre de gran
deur des tassements prévisibles en surtace restait dans des limites 
admissibles (tigure 10) .  

La voute 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 /ongitudinal par l'appui des tubes en acier : 

- su r le soutenement déjà mis en place à l'arriere, 

- dans les sols non encore excavés à l'avant (encastrement 
élastique), 

simulé par des appuis radiaux à ressorts. 

Fig. 9 Profil type d'excavationlsouténement du tunnel en terrains meubles 
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Fig. 1 O Modélisation par éléments fini s du tunnel en terrains meub/es 

De maniere elassique, le ealeul aux éléments finis a permis de simu
le r toutes les phases de réalisation (figu re 11 ) :  

La fourchette des tassements prévisionnels en surfaee ainsi ealeulée 
a donné des valeurs de 4 à 6 em. 

• exeavation des galeries de pied et déeonfinement, 

aetivation du soutenement des galeries de pied 

• aetivation des fondations (puits, semelles, piédroits) 

exeavation de la ealotte et déeonfinement 

aetivation de la voute parapluie: - rigidité transversale, 
- rigidité longitudinale, 

aetivation du soutenement de la ealotte (eintres + béton) 

• exeavation du stross et déeonfinement. 

Diverses simulations ont été effeetuées pour évaluer les influenees 
respeetives de ehaque élément mis en plaee, et mettre en évidenee 
les phases de réalisation les plus eritiques. 

Fig. 11 Exemple de phases de calcu/ avec détermination des dép/acements 

Pour l'exéeution, les galeries de pied, d' u ne seetion de 15 à 1 9  m2, ont 
été réalisées avec un avaneement en marehavants, impl iquant la m i se 
en oeuvre, metre par metre, de eintres métalliques; des tôles de eof
frage et un remplissage de béton ont eomplété le soutenement (figu
re 12). 

L'avaneement, en moyenne de 0,8 m à 1,0 m par jour, s'est déroulé 
normalement, à l'exeeption d'une zone de quelques metres dans la 
galerie de pied Lae, ou un bl indage systématique du front, u ne exea
vation divisée et un espaeement réduit des eintres de soutenement 
ont du être mis en oeuvre. 

Depuis les galeries de pied, des pieux de fondation, exeavés à l'abri 
de marehavants et de eintres de soutenement, ont été abaissés jus
que sur le toit rocheux sous-jaeent (profondeurs de 1,0 m à 7,0 m). 

St-Aubin - Sauges 
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Profil Fs l Calcul 11 

(VPT jointive ·> piédroits) 
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Déplacements 

[4] 

[em) 
Point 1247 2709 2028 3081 1798 2374 1271 3070 1861 2010 2482 . 21 61 
Phase Excavation galeries de pied en 10 incréments nr.itération qaleries 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 soutànement 
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 soutànement 
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 cintr es 
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. 

1.1 o ·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 soutànement 
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 voüte 
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 -0.87 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 soutênement 

2.10 ·0.86 -0.98 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 inc rément stross l 3 l -0.86 -0.98 1 0.91 0.01 l -0.07 0.67 l 1.84 -0.03 1 -6.76 l 1.19 l 0.89 l ·4.17 l 335 l VPT + sout. l 
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Fig. 12 Section type d'une galerie de pied 

Les piédroits en béton armé ont ensuite été réalisés. 

· .  

Pour l'avancement en calotte, i l a été décidé de réaliser un e série suc
cessive de 17 voutes parapluies, par passes de 1 1 , 0  m, avec un re
couvrement des éléments de la voute de 3,0 m (figu re 13).  

Les voutes sont mixtes, constituées d'une part de 16  tubes en acier 
de diamêtre 170 mm et espacés de 60 em, puis de 27 colonnes jet
ting de 60 em de diamêtre, intercalés avec les tubes métalliques. L'en
semble a un comportement général qui s'apparente à celui d'une 
coque, avec rigidités croisées : la présence de tubes métalliques per
met de supprimer l 'armature des colonnes jetting avec to us les avan
tages qui en découlent pour ces derniêres. Les éléments jointifs (tubes 
et colonnes) constituent une voute capable de porter transversale
ment. Les tubes métalliques pour leur part peuvent assurer seuls un 
report longitudinal des charges d'une maniêre 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 plutôt que 

Fig. 13 VoDtes parapluie à l'avancement - profil en /ong 

Fig. 14 Mesures de soutenement à l'avancement 

barres). Ces éléments jointifs confêrent à la voCite ainsi conçue un  
effet de coque permettant de remédier à des conditions d'appuis in
égales, à des tronçons de voCite incomplets ainsi qu'à une rigidité in
suffisante des tubes métalliques seuls. 

L'avantage d'un tel systême porteur est indéniable et sa rigidité ac
crue permet de lutter efficacement contre les tassements en surface. 
Son effet global est comparable à une amélioration substantielle de 
toute la masse de terrain concernée par l 'excavation. Les voCites s'ap
puient su r les galeries de pied. 

La stabilité du front est assurée par 3 éléments (figu re 14): 

un merlon central, 

des colonnes jetting (de 1 2  à 1 7) réparties dans la surface du front, 

un bl indage métall ique de la partie restante du front, par éléments ; 
les éléments du bl indage sont plaqués contre le front par l ' intermé
diaire d'un clou fixé dans les colonnes jetting. 

L'avancement est réalisé mêtre par mêtre, avec pose, à chaque mêtre, 
d'un cintre métal l ique lourd de soutênement (HEB 240) s'appuyant 
sur les piédroits bétonnés des galeries de pied. Des tôles de coffra
ge et un béton de remplissage complêtent le soutênement. 

Le graphique de l'avancement montre qu'aprês les deux premiêres 
étapes de réalisation, un rythme de deux semaines environ a pu être 
maintenu, pour la réalisation de la voute parapluie (une semaine en
viron) et de l'excavation (u ne semaine également) (figu re 15) .  

Des le début de l 'excavation des galeries de pied, et pendant tous les 
travaux jusqu'à réalisation de la section complête d'excavation, un im
portant systême de mesures de contrôle a été mis en place. Suivies 
et analysées réguliêrement, ces mesures ont permis de vérifier au tur 
et à mesure de l'avancement, que les mouvements du terrain étaient 
sous contrôle et restaient dans les l imites admissibles fixées, notam
ment à l'approche du passage au droit du groupe de bâtiments situé 
exactement au-dessus du tracé de l'ouvrage. 

La fréquence des mesures géométriques a été adaptée en fonction 
des travaux en cours, et a varié de 2 x l semaine à 1 x l mo i s. Les me
sures principales ont consisté à relever la forme et l'étendue des cu
vettes de tassement, par la mesure d'un semis de points placés au
dessus et aux abords du tracé. 

L total = -200 m 
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Fig. 15 Graphique de /'avancement en calotte (9 premiéres étapes) 

La corrélation des mesures avec les valeurs théoriques s'est révélée 
três satisfaisante, le tassement maximal mesuré étant de 4 em. 

En parallêle aux mesures géométriques, un systême de mesures en 
continu d'un nombre restreint de points, juste au-dessus du front de 
la calotte, permettait de don ne r l '  alarme en cas de comportement sou
dain et hors norme (tassement ou soulêvement intempestif). Ce sys
tême d' alarme n' a jamais eu à fonctionner au cours des travaux. 

Fig. 16 Exemple de mesures abso/ue des cuvettes des tassements en situation 
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Le tunnel ferroviaire de Saint-Aubin - Sauges sera mis en service à 
la lin du mais de mai 1999. 
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lng.  dipl . EPF/SIA 
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Jettingarbeiten bei m B a  u des S B B -Tunnels in St. Aubin 

Emil io Campana 

Die SBB-Linie am Fusse des Juras windet sich kurvenreich durch die 
Weinberge a m U le r des Neuenburgersees entlang. Das Projekt Ba h n 
2000 wird dieses romantische Bild radikal andern: Als Doppelspur
linie werden di e Kurven ei ne r gestreckten Führung Platz machen un d 
aul vielen Strecken wird die Bahn in Tunnels lahren. 

Auch zwischen Vaumarcus und St.Aubin verschwindet die Bahn in 
den Untergrund. Für die Auslührung stellte die Unterquerung von 
SI. Au b in durch di e spezielle Lage - d er Tunnelscheitel liegt nu r we
nige Meter unter den Fundamenten der zum Teil alten Hauser - und 
vor allem der geotechnischen Verhaltnisse wegen, besonders an
spruchsvolle Aulgaben: 

Unter dem Stadtchen SI. Aubin liegt unter einer dünnen Deckschicht 
eine machtige, über 10 Meter starke Tuffschicht. Deren Konsistenz 
variiert zwischen steilem,  relativ trockenem Feinmaterial, welches, 
lalls Wasser dazukommt, sich zu Schlamm verwandelt oder aus wei
chem Gestein, welches ideale Aushubbedingungen bildet. Lokal kan n 
der Hohlraumanteil im Tuff wesentlich grósser sein als der Material
antei l .  Wundervolle Tuffgebilde und bei nahe bekriechbare Hohlraume 
sind darin des óftern anzutrellen.  

Unter dem Tuff liegt e ine in ih rer Starke stark wechselnde, kiesige und 
praktisch kohasionslose Geróllschicht. 

Darunter liegt Moranematerial mii grossen und extrem harten Brocken 
aus den Alpen. Die Blócke sind in tonig-siltigem Material les! einge
bettet. 

Das Moranematerial ruht a ul d em anstehenden, kalkigen Felsgestein. 

Um Klarheit über den Baugrund zu erhalten und um die móglichen 
Bauverlahren i m anstehenden Baugrund teste n z u kónnen, wurde vor
gangig vor dem zukünfligen Portal ei n Schacht abgeteult. 

Unsere Unternehmung erhielt den Auftrag , die ausgeschriebenen 
Schacht- und Versuchsarbeiten auszulühren. Neben dem Erkennen 
der Eigenschaften des anstehenden Bodens sollten die móglichen 
Spezialtielbauarbeiten wie l njektionen, Jetting und Rohrschirm aul 
ihre Wirkung hin überprült werden. Die Ergebnisse aus den Versu
chen sollten die Grundlagen lür das Projekt der Unterquerung des 
Stadtchens lielern. 

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

• Tuff: 

Dieses Material erwies sich als idealer Boden lür Aushubarbeiten. 
Weder Wasser noch unstabile Schichten wurden im Schacht ange
troffen.  

• Morane: 

Sehr dicht gelagertes,leinkórniges G rundmaterial mii vielen grossen 
bis sehr grossen Blócken. Absolut standlest und trocken. 

• Geróllschicht: 

Wurde im Schacht nicht angetrollen.  

• Bohren i m Tuff: 

lm Tull konnte extrem gu!, praktisch ohne Vorschubkraft und ohne 
Werkzeugverschleiss gebohrt werden. Das abgebohrte Material liess 
sich sehr gut abfórdern; es neigte weder zum Verkleben noch zum 
Verstoplen. 

• Bohren in de r Morane: 

Das Bohren in de r Morane war extrem schwierig. Bei ei ne r vertikalen 

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

• Vortrieb de r k/ei nen Versuchstollen: 
Die Erlahrungen beim Bau der kleinen Stollen im Versuchsschacht 
gaben wertvolle Auskünlte über di e anzutreffenden Verhaltnisse bei m 
Vortrieb im Tunnel: 

Oben i m Tuff war das Material ausserst günstig lür den Vortrieb: 
standlest, trocken und leicht abbaubar. 

Unten in der Morane sassen les! in Feinmaterial eingebettete, 
ausserst harte Brocken, mii Durchmessern bis zu einem Meter. 

• Ausführung von klassischen lnjektionen: 

Von der Oberflache aus wurden l njektionen mii gelarbtem l njektions
gut ausgelührt, um die Verteilung des lnjektionsgutes im Boden zu 
beobachten. Die Ergebnisse waren schlecht. Das lnjektionsgut war 
grósstenteils in Hohlraume abgellossen, und nachdem diese endlich 
verfüllt waren, brach de r Tull mit geringsten l njektionsdrücken aul un d 
suchte sich weitere Wege. 

• Ausführung von Vertikaljetting: 

Bei der Ausführung der vertikalen Jettingsaulen fehlte vielfach der 
Rücklluss, obwohl die Bohrung offensichtlich nicht in sich zusam
menbrach. Bei de n folgenden Aushubarbeiten zeigten sich durchwegs 
gut geformte Saulen ohne wesentliche Einschnürungen. 

• Ausführung von Horizontaljetting: 

Bei den Versuchen konnten durchwegs saubere Jettingsaulen her
gestellt werden. Durch die Hohlraume im Tuff war jedoch auch eine 
Unmenge von Jettgut i rgendwohin verschwunden. Das heisst, 
wahrend einer langeren Phase war kein Rücklluss vorhanden. 
E in Jetten in der Morane erwies sich als praktisch nicht durchführbar, 
da das Bohrgestange laufend verklemmte. 

P an nen und Schwierigkeiten und die Gefahr von unerwünschten He
bungen mii Schaden an der Oberflache waren somit bei der Aus
lührung der Jettingarbeiten bei m zukünltigen Tunnelbau zu erwarten .  

Wahrend den Jettingarbeiten wurde vermutet, dass d ie  Jettllüssigkeit 
in di e bestehenden Hoh l raume weglloss. Dan k d er dickllüssigen Kon
sistenz des aulgearbeiteten Bodens zeigten sich jedoch bei den lol
genden Aushubarbeiten trotzdem durchwegs gut gelormte Saulen. 
Aul der Basis dieser Versuchsergebnisse wurde das delinitive Aus
lührungsprojekt ausgearbeitet und ausgeschrieben. Der Vermeidung 
von Setzungen und Folgeschaden wurde dabei hóchste Prioritat zu
geteilt. 

Ei n kombiniertes Gewólbe aus einem Rohrschirm mii dazwischenlie
genden Jettingsaulen ruht aul zwei Langslundamenten, welche in 
vorgangig mii Marciavanti gesicherten Sohlstollen erstellt werden. 
Diese Langslundamente sind ihrerseits über eine in den Sohlstollen 
hergestellte Plahllundation in die tieler liegende Felsoberflache lun
diert. Für di e Plahllundation war die Auslührung von Mikroplahlen ge
plant. 

Wir haben die Mikroplahle in unserer Offerte durch Schachtfundatio
nen mii Durchmessern von 2 Metern und in einem Abstand von 7 Me
tern bis in  die vorgesehene Tiele ersetzt. Das Parament des Tunnels 
bildet dabei einen Durchlauflrager, so dass alle vertikalen Lasten di
rekt in das Felsgestein abgeleitet werden. Für die Sicherung des 
Schachtaushubes sahen wir ei ne dichte un d traglahige Wand aus Jet
tingsaulen vor. 
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Wir haben in unserer Offerte neben dem Hauptangebot auch ver
schiedene technische Sondervorschlage angeboten. Zudem haben 
wir den Bauherrn darauf aufmerksam gernacht, dass wir mit den uns 
zur Verfügung stehenden Mess-, Registrier- und Steuerungsgeraten 
die Sicherheit beim Bau des Tunnels wesentlich erhóhen kónnten. 

Normalerweise führt e ine Unternehmung, welche si eh z u stark mit de n 
Vorarbeiten beschaftigt hat, di e eigentliche Arbeit nicht mehr aus. Zu
viel Wissen dampft in den meisten Fallen den Optimismus beim Kal
kul ieren de r Offerte. 

Die zusatzlich angebotenen Leistungen haben uns eventuell gehol
fen, den Auftrag für den Bau des Eisenbahntunnels trotzdern zu er
halten. 

Jetting ist eine überaus interessante Bauweise, mit welcher schwie
rigste Bauvorhaben elegant erstellt werden kónnen. Das Einbohren 
einer relativ schlanken Bohrkolonne in den Boden und die Umwand
lung des vorliegenden Bodens an Ort in eine leste Masse ermóglicht 
neue Wege. Bodenverfestigungen werden über ei nen viel g rósseren 
Bereich als mit klassischen l njektionen ausführbar und decken un
gefahr de n Bereich d er Bodenvereisung ab. Dabei sin d di e Kosten je
doch wesentlich tiefer als beim Gefrieren und liegen ungefahr i m Be
reich der klassischen l njektionen. 

Beim Jetting darf jedoch nie vergessen werden, dass extrem starke 
Maschinen im Einsatz sind. Mit den Hochdruckpumpen wird die Jet
tingflüssigkeit auf über 400 ba r und mit Mengen bis 120 Litern/Min.  in 
die Werkzeuge gepumpt, in denen die Flüssigkeit durch Quer
schnittsverengungen auf so hohe Geschwindigkeiten gebracht wird, 
dass der aus dem Gestange austretende Flüssigkeitsstrahl das Bo
dengefüge zerstórt und ein Gemisch aus Boden und Jettingflüssig
keit ersteht. Das Gemisch erstarrt an Ort und erhartet. 

Di e neusten Maschinen arbeiten mit wesentlich grósseren Durchfluss
mengen und hóheren Drücken. 

Di e Maschinen stellen e ine Gefahrfü r  di e Bedienungsrnannschaft da r. 
Es muss sichergestellt sein, dass bei einern Versagen der Gerate die 
Hochdruckpumpe unverzügl ich abstellt un d dass d er schwachste Tei l ,  
de r Hochdruckschlauch, dan k geplanten Schwachpunkten nu r an spe
ziell gesicherten Stellen bersten kann.  

Für die über und in der Nahe der Arbeitsstelle liegenden Bauwerke 
besteht grosse Gefahr von Hebungen und Schaden, falls sich unge
wollt im Boden ei n Druck aufbaut. Es muss mit allen Mitteln versucht 
werden, ei nen solchen D ruckaufbau zu verhindern. Theoretisch muss 
zwar einfach dafür gesorgt werden, dass die überschüssige Menge 
jederzeit über ei nen freien Austritt aus dem Boden verfügt. In der Pra
xis ist die Situation nu r schwer beherrschbar: 

Hilfsmassnahmen mit parallel l iegenden Zusatzbohrungen, durch wel
che sich d i  e Überschussmenge entlasten kan n oder vorgangige Ver
festigung des Bodens oder zusatzliches Verrohren der Bohrung, so 
dass das Bohrloch wahrend dem Jetting nicht in  sich zusarnrnenfallt, 
sind Móglichkeiten. 

Bei de n gegebenen Verhaltnissen i m Tuff unter St. Aubin mit d en vie
len groBen Hohlraumen war jedoch schon bei d en Versuchen kiar ge
worden, dass über grosse Dauer beirn Jetting kein Rückfluss zu er
warten war und des hal b dauernd die Gefahr von Hebungen bestehen 
würde. Als Vorsichtsmassnahme sahen wir deshalb vor, die Gelan
deoberflache rnit den darauf stehenden Hausern standig und sehr 
genau zu kontrol l ieren.  

Wahrend den Arbeiten am Tunnelportal haben wir an den Baustel
lensitzungen immer wieder von de n Vortei len de r Messungen un d von 
den Gefahren des Jettings gesprochen, ohne jedoch ein grosses l n
teresse des Bauherrn erwecken zu kónnen. 

Zur gleichen Zeit führten wir in  Lausanne schwierige Unterfangungs
arbeiten aus. 

Bei diesem Projekt wurden die Lasten eines sechsstóckigen Hauses 
provisorisch über Stahlkonstruktionen abgefangen, u m tragende Sau
len zu entfernen und darunter bis zu 16 Meter tiefe Schachte auszu
heben. In di ese n Schachten wurde di e Betonkonstruktion für di e ne ue 
Lastübertragung erstellt. Diese Arbeiten wurden an 6 Stellen gleich
zeitig ausgeführt. Bei jedem Entfernen der Saulen anderten sich die 
Lasten und damit die Krafteverteilung im Gebaude und die Hóhenla
ge der Abfangpunkte musste jedesmal neu eingestellt werden. Ohne 
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das genaue Erfassen aller Krafte und Verschiebungen ware e s  kaum 
móglich gewesen diese Aufgabe zu bewaltigen, ohne wesentliche 
Schaden am Gebaude und ohne die in den Hausern lebenden Men
schen zu verangstigen oder gar zu gefahrden. 

Bei diesem Projekt hatten wir unser eigenes Überwachungs- und 
Steuerungssystem eingesetzt. Bei einer Besichtigung dieser Bau
stelle mit Vertretern des Bauherrn und der Bauleitung gelang es uns, 
das notwendige lnteresse zu wecken, und wir konnten daraufhin Vor
schlage für di e Verbesserung d er Sicherheit mittels einem Mess- und 
Steuerungssystem für di e Baustelle St. Au b in ausarbeiten. 

Wir suchten daraufhin nach einem Überwachungssystem, welches an 
mehreren Stellen zugleich Verschiebungen sehr sensibel und in sehr 
kurzen Zeitabstanden misst und registriert. Ein unseren Vorstel lun
gen entsprechendes System existierte nicht auf d em Markt un d muss
te zuerst gebaut werden. 

Die Lósung war eine geschlossene Schlauchwaage, welche Druck
differenzen sehr genau und kontinuierlich messen kan n. Diese Anla
ge sollte verschiedene Punkte jede Sekunde messen und bei Bewe
gungen von nur einem Mil limeter Alarm geben und einen Notstopp 
der Pumpe auslósen. 

Die Firma Veramess erarbeitete uns einen Vorschlag mit einer ge
schlossenen Schlauchwaage, welche kontinuierlich die Druckunter
schiede innerhalb Bruchteilen von Mi l l imetern elektrisch ermittelte und 
an einen Computer weitermeldete. Di e Messstellen konnten leicht ver
schoben und an jedem beliebigen Ort install iert werden. Das System 
war genügend schnell und prazise (Abbi ldung 1 ) .  

Zudem musste das System vom Baustel lenpersonal bedienbar sein. 
Taglich musste ein vollstandiger Arbeitsrapport mit samtlichen Daten 
erstellt werden. Jegliche Stórung und jede Überschreitung von fest
gelegten G renzwerten musste Alarm auslósen, die Jettingpumpe un
verzüglich abstellen und di e Bauleitung und das Personal über Tele
phon un d Pager benachrichtigen. Jede Alarmmeldung mit Angabe d er 
U rsache sollte d i rekt in  die Büros der Bauleitung oder des Bauherrn 
übertragen werden kónnen. Das System musste vom Sitz der Firma 
Veramess aus überprüfbar und bedienbar sein,  so dass mit dere n Un
terstützung sogar kleine Reparaturen am System durch das Baustel
lenpersonal ausgeführt werden konnten. 

Die Erwartungen an das Hóhenmesssystem waren zu hoch gesteckt 
worden. Die ausseren Einflüsse auf das Schlauchwaagesystem 
waren durch d en standigen Wechsel von einer Messstelle z ur andern 
und den dadurch andernden Schlauchlangen, Hóhendifferenzen,  
Temperatureinflüssen, Sonneneinstrahlung usw. so gross und vielfal
tig, so dass der Versuch,  effektive Hóhen und Hóhendifferenzen als 
Basis der Bewertung zu benützen, fehlschlug. An Stelle der effekti
ven Hóhen 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. Di e Messpunkte wurden zum Te i l i m 
Freien und zum Tei l  in Kellern installiert. Jede neue Etappe wurde mit 
der vorangehenden gekoppelt. Die geringe Anzahl der Messstellen 
wirkte sich sehr ungünstig aus und erforderte eine standige Umstel
lung in kürzester Zeit. 

U m e ine flachendeckende Überwachung zu garantieren, müssten we
sentlich mehr Messpunkte zur Verfügung stehen. Ein System, wel
ches statt flachendeckend sich nur auf wenige, speziell gefahrdete 
Punkte konzentriert ist sehr gefahrlich, da es ei ne falsche Sicherheit 
vortauscht. 

Für di e Überwachung de r Hauser von St. Au b in hat sich das System 
jedoch voll bewahrt. Wir wurden zwar einige Male durch das System 
in unserer Arbeit gestoppt, was recht lastig und mit viel Arbeit ver
bunden war, dafür konnten wir jedoch die Baustelle ohne nennens
werte Schaden abschliessen. De r Einsatz solcher Überwachungssy
steme wird sich in Zukunft für Jettingarbeiten sicher durchsetzen. 

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

Nebe n d er Schadensbegrenzung an d en z u unterquerenden Hausern 
resultiert aus dem Einsatz einer solchen Überwachungsanlage ein 
grosser Vorteil für die ausführende Unternehrnung, da die Arbeiten 
ohne Hemmungen mit Volldarnpf ausgeführt werden kiinnen. Di e Ver
unsicherung de r Arbeiter durch die Miiglichkeit, Schiiden zu verursa
chen oder etwas falsch zu machen, verlangsamt die Ausführung dra
stisch. Das vorsichtige und angstliche Arbeiten kostet viel Zeit und 
Geld. Ohne dieses Überwachungssystern ware es nie moglich ge
wesen, die Rohr-und Jettingetappen mit rund 1000 Metern Bohrlan
ge un d 70 Montagen de r Bohranlage in knapp vierTagen auszuführen. 

Horizontaljetting bedeutet in Wirklichkeit immer ei ne leicht nach oben 
geneigte Ausführung. Wahrend in vertikalen Boh rliichern der Rück
fluss nach oben gedrückt werden muss, fliesst bei einer Ausführung 
des Jettings nach oben die Flüssigkeit 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
stanges. 

Zweiter PC 
für Backup 

• Backup von 
Messtation 
automatisch 

• Modem 
• Software 

l 

l 

l 

l -

Sensoren 
Laser-DISTO 

-� -

l 

l 

l 

l 

Abb. 1: 
Überwachungssystem 

der Firma Veramess 

Bei m Jetten allgemein und besonders bei m Horizontaljetting muss di e 
ganze Strecke in einem Arbeitsgang bearbeitet werden. Neben dem 
grossen Zeitverlust bei m Gestangewechsel ist die Gefahr von Unre
gelrnassigkeiten in der Ausführung der Jettingsaule sehr gross. 
Wahrend einem Unterbruch besteht die Gefahr, dass sich die Kolon
ne entleert. Unterbrüche bei m Jetten führen in den meisten Fallen zu 
Verstopfungen i n  den Düsen. Das ganze Gestange muss in einern 
solchen Falle ausgefahren werden, der Düsenhalter muss ausge
wechselt und das Gestange neu eingefahren werden und der Jet
tingvorgang fangt von neuem an. 

Beim subhorizontalen Jetting ist sicher schon iifters versucht worden ,  
rn i t  einern 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 würde das Jettgut laufend 
aus dem Bohrloch herausschleudern. 

l rgendeinrnal wird bei der standigen Weiterentwicklung des Verfah
rens jemand auf die richtige Liisung kommen. 

Das Verfahren hat natürlich auch Nachteile. Es ist nicht in  al len Bo
denarten gleich gut anwendbar und die Wirksamkeit ist meist erst er
kennbar, wenn die Kolonnen freigelegt werden. Wahrend der Aus
führung sind Ãnderungen 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 de m Beginn d er Ausführung de r Jettingarbeiten sind des ha l b 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 ausgeführt worden waren, wurden aut 
weitere Versuche a m Bauobjekt sel be r verzichtet. 

In der ersten Etappe wurden die vorgangig bei m Versuchsschacht er
arbeiteten Jettingresultate verwendet und die Parameter sehr vor
sichtig gewahlt, d .h .  es wurde mit den gleichen Düsendurchmesser 
und Drücken wie bei den Vorversuchen gearbeitet, die Jettingdauer 
wurde durch verlangsamtes Zurückziehen jedoch stark vergróssert. 

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

Das Vertikaljetting in den Fussstollen wurde durch den Einbau von 
Kanald ielen und Einbauringen ersetzt. Die gutartigen Bodenverhalt
nisse in der Morane liessen dies bei einer min imalen Wasserhaltung 
zu. Die Schachte konnten so kostengünstiger ausgetührt werden und 
de m Bohren in de n harten Blócken konnte dadurch ausgewichen wer
den. 

Die Verankerungsarbeiten i m Portalbereich zeigten i m Tuff schlechte 
Resultate. Schon bei geringen Ankerkraften trat ein Gefügezusam
menbruch im Tuff ein und die Ankerkrafte reduzierten sich schlagar
tig. U m die Verankerungszonen merklich zu vergróssern wurde nach 
einer Móglichkeit einer Ausweitung der Verankerungszone mit dem 
Jettingverfahren gesucht. D i  ese ldee wurde de r hohen Kosten für das 
lange Vorhalten der Jettingeinheit wegen nicht weiter verfolgt. Die 
Anker wurden in  der tieferliegenden Morane verankert. 

Spater wurde die gleiche ldee wieder aus der Mottenkiste herausge
holt, u m die laufende B rustabstützung in de r Kalotte des Bahntunnels 
zu verankern. An Stelle von zusatzlichen Ankern wurden Ankerstabe 
in die Bohrung der horizontalen Jettingsaulen der Tunnelbrustsiche
rung versetzt und der Jettingvorgang ausgeführt. 

Die Ausführung konnte spater beim Abbruch der Brustptahle lautend 
kontrol l iert werden. Di e Verbund-Stahi-Jettingkolonne war durchwegs 
sauber und der Stahl lag praktisch überall im Zentrum des Jetting
kórpers. 
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Für d i  e Kalottensicherung wurde i m Tuff e ine Kombination Rohrschirm 
mit dazwischenliegenden Jettingsaulen erstellt. 

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

Die Ummantelung der Rohre mit l njektionen zeigte jedoch im Ver
gleich mit den Jettsaulen ein schlechtes Resultat, obwohl der zeitli
che Autwand gross war. Diese lokalen lnjektionen sind sehr arbeits
aufwendig, das Resultat recht bescheiden, und wesentliche Bauver
zógerungen mit grossen Kosten waren unumganglich geworden. 
Deshalb beschloss man gemeinsam, das Jetting so lange beizube
halten, als dies überhaupt móglich war. Nach dem Umstellen aut ei ne 
Ausführung eines reinen Rohrschirms wurde der Ringraum um die 
Rohre herum in einem einzigen Arbeitsgang vertü llt. 

An Stelle von verschraubten Rohren mit eingebauten lnjektionspillen 
wurden normale Stahlrohre, in welche lnjektionslócher und zwei Hal
telócher gebohrt waren, verwendet. Die Rohre wurden in der Werk
statt bearbeitet und in ihrer ganzen vorgesehenen Baulange aut die 
Baustelle gelietert. 

l m Tuff wurde aut de m l nnengestange mii einem Rollenmeissel, in de r 
Mo ran e mit ei ne m das Rohr überschneidenden lmlochhammersystem 
gebohrt. Das Gewicht de r gesamten Bohrkolonne war ca. 1 .2 Tonnen. 
Dan k ei ne r in de r Firste autgehangten Einschienenbahn konnte di ese 
Last mühelos auf der Bohranlage eingebaut werden. 

Als Bohrmaschine wurde die Casagrande- G.4 eingesetzt, mit wel
cher se ho n mehrere Baustellen ausgeführt worden waren. Si e ist zwar 
eine recht alte Maschine und hat schon viele Arbeitsstunden hinter 
sich. lhre Kinematik, ihre Stabil itat, ihr geringer Freiraumbedarf über 
der Bohrmaschine und vor allem dem Doppelkoptsystem, mit wel
chem die verschiedensten Bohrsysteme ohne grosse Umstellungen 
ausführbar sind, kamen bei dieser Arbeit, welche immer wieder An
passungen ertorderte, voll zum Tragen.  

I n  Zusammenarbeit mii dem Zementlieferanten wurde auf dieser Bau
stelle zum ersten Mal in grósserem Rahmen Fluviozement tür das Jet
ting verwendet. Normalerweise muss zum Zement eine Spur Bento
nit beigegeben werden, u m das Absetzen des Zementes in d en Gera
ten und in den Schlauchen zu unterbinden . Dies hat natürlich einen 
ungünstigen Einfluss auf die Festigkeit des Jettkórpers. Saulen mit 
Fluviozement erharteten wesentlich schneller und wiesen eine we
sentlich hóhere D ruckfestigkeit aut. 

Adresse des Autors: Emil io Campana 
Grund 322 
3176 Neuenegg 

Abb. 2 
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Aléa géologique et travaux confortatifs par jetting et clouage 
de la foui lle de la Gare LEB du Flon à Lausanne 

Olivier Tappy et Pierre Charles Bugnon 

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

L e  prolongement e n  souterrain d e  l a  l igne d u  chemin d e  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 à I'Oifice 
fédéral des transports dans le cadre du projet Rail 2000. En elfet, en 
reliant le LEB à la future gare du Flon, le projet correspond aux ob
jectifs de Rail 2000 visant à améliorer les prestations des transports 
publics et à faciliter les transbordements entre les divers réseaux, no
tamment avec celui des CFF. La lutu re gare du Flon sera commune 
aux l ignes 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 Vil le). Par l ' intermédiaire des mé
tros LO et LG, cette intertace sera reliée à la gare CFF. 

En octobre 1989, le Conseil fédéral a octroyé au LEB la nouvelle 
concession et le projet de mise à l 'enquête 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 
lutu re gare commune, le projet a été scindé en deux étapes: 

1 •'" étape: avenue d' Echallens - gare de Chauderon 

2eme étape: gare de Chauderon - gare du Flon. 

2 .  D E S C RI P T I O N  G É N É R A L E  DU P R O J E T 

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

Le nouveau tracé comprend pour la premiere étape un e trémie à l ' Ave
nue d'Echallens longue de 200 m, un tunnel à simple voie de 360 m 
sous I'Avenue d'Echallens, une gare souterraine de 1 50 m de long et 
de 200 m3 pou r la plus grande section sous la place Chauderon. La 
deuxieme étape comprend un tunnel à 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 l igne du 
chemin de fer Lausanne-Echallens-Bercher, c'est: 

1 ••e étape 2eme étape 

Longueur 700 m 450 m 
Devis 63,1 mios 44,9 mios 
CoOt de la réalisation 61 ,5 mios 
Durée de réalisation 36 mois 30 mois 
Mise en service 27 mai 1 995 28 mai 2000 

3 .  C O N T E X T E  G E O L O G I Q U E  DU P R O J E T 

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

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

l i  débouche sous la place du Flon à hauteur de la culée Nord-Ouest 
du Grand Pont, pour se raccorder en courbe à la gare du Flon, per
pendiculairement à l'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'Aquitan ien). D'origine fluviatile, ces séries 
montrent un e imbrication de couches de type lenticulaire dont l'exten
sion latérale est t res variable, rendant les corrélations entre sonda
ges dilficiles. 

Les lithologies traversées sont les suivantes: 

• Marnes et marnes gréseuses gris-beige, parfois un peu bariolées, 
roches tendres à tres tendres 

• G res marneux et marno-grés gris, roches tendres à moyennement 
dures 

• G res gris, fins à moyens, roche du re, à ciment calcaire. 

Les marnes et les marno-grés représentent les 90% des matériaux 
excavés en tunnel . 

De maniere générale, ce massif rocheux est peu fracturé; lors des tra
vaux de percement, on a toutefois observé un réseau peu développé 
de fractures verticales à subverticales, de direction à peu pres paral
léle à la vallée du Flon. Ces fractures étaient souvent ouvertes e t sans 
remplissage. 

Lors de leur interception au front d'attaque, ces failles ont don né des 
venues d'eau ponctuelles, rapidement épuisées ; elles se sont avé
rées être des eaux usées, provenant probablement des fuites du ré
seau de collecteurs sus-jacent. 

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

La Molasse est surmontée par un e épaisseur variable de moraine de 
fond constituée de limons sableux p l us ou moins graveleux, de consis
tance tres ferme à du re et tres 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, el le 
s'amincit fortement dan s la vallée du Flon ou elle ne forme p l us qu'une 
couverture intermittente de 1 à 2 m au maximum. 

l i faut signaler dan s le versant à proximité du portail, la présence d'un 
niveau d'extension décamétrique de limons sableux et argileux repré
sentant des dépôts 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
l imoneux de bonne qualité sont bien représentés au droit du tunnel, 
sous la rue des Terreaux et la place Bel-Ai r. 

Les matériaux de décharge, quant à eux, constituent le remblayage 
de l'ancienne vallée du Flon, le ruisseau du Flon ayant ainsi été mis 
sous un voOtage en maçonnerie. 

Ce remblayage réalisé progressivement depuis le siecle passé est 
constitué principalement de matériaux d'excavation d'origine morai
nique et molassique à forte composante l imono-argileuse ; i l  est tres 
peu, à peu compact. 

O n y trouve également de gros b loes, des éléments métall iques (pou
trelles, profilés), divers débris de construction (bois, briques, ete.) et 
des niveaux importants de matériaux brOiés et cendres diverses. Ce 
remblai de faible perméabilité est généralement peu humide et par
couru de quelques anciennes coulisses de drainage non repérées s u r  
plan. 
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BATIMENT."I:A TIENDA • 

Sobles fins limoneux 

Argiles bleues D Remb!ais limoneux, 
soblo-groveleux 

D Moroine à blocs 
de molosse 

Molosse 
momo-gréseuse 

o 1 2 3 • Srn -===---==-=-

Fig. 1: profil géotechnique schématique au droit de la taçade P2 La Tienda 

C'est au travers de ees terrains trés hétérogénes et de earaetéristi
ques médioeres qu'est réalisée la plus grande partie de la tranehée 
eouverte de la gare du Flon. 

4.  T E R R A S S E M E N T  DE LA G A R E  DU F L O N  E T  
R E P R I S E  E N  S O U S- CE U V R E D U  B AT I M E N T  LA T I E N D A  

Le bâtiment La Tienda est u n  bâtiment e n  moellonnage et maçonne
rie datant du début du siéele. Pour les fondations, seuls des plans 
sehématiques ont été retrouvés. 

Le projet qui a été initialement réalisé eomprenait la eonstruetion d'un 
sommier en béton armé, réalisé par étapes, aneré par quatre tirants 
de 1 00 kN et posé sur les mieropieux. 

Des le début des travaux de reprise en sous-ceuvre, des déformations 
importantes sont apparues au droit de la façade. La modifieation du 
phasage de travail (réalisation des miero-pieux et des bloes de béton 

Fig. 2: Profil géotechnique de synthese, Gare du F/an, Etapes A et B 

20 

avant les anerages) et la réduetion des largeurs de travail ont permis 
de réduire fortement les vitesses de déformation. A ee stade, la si tua
tian paraissait stabilisée. 

5. I N C I D E N T  DU 1 0  M A R S  1 9 9 8  
E T  M E S U R E S  D ' U R G E N C E  

Le 1 0  mars 1998 à 1 0  heures, environ 3 à 4 m 3  de limons argileux 
fluants sont sortis à 60 em du niveau de fouil le, juste à l'ouest du der
nier bloe bétonné. Les déeisions suivantes ont été prises par la DT: 

remblayage loeal du fond de fouil le au droit de la venue des l imons 
fluants 

2 eommande 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 l'aprés-midi , i l est eonstaté dans les sous-sols de La Tienda que 
les fissures eontinuent à évoluer, notamment lors des travaux d' injee
tion des anerages de la paroi perpendieulaire. Tous les travaux sont 
alors stoppés. 

Le lendemain ,  le eontrôle des forees dans les anerages montre que 
les eharges dans les deux anerages situés aux angles du bâtiment 
avaient augmenté de 30%, alors que les eharges dans les deux an
erages eentraux n'avaient pas augmenté. Des déplaeements horizon
taux ont done e u lieu en di reetion de la fouille, ee qui est eonfirmé par 
les mesures du géométre. 

l i  est déeidé de renforeer la strueture existante par six miero-pieux de 
500 kN mis en eharge à l'aide de vérins, quatre anerages supplémen
tai res de 350 kN seellés dans la moraine sous la gare du TSOL (30 
métres de long). l i  est déeidé également d'effeetuer des injeetions de 
remplissage (eoulis de eiment) dans la zone des venues de l imons 
fluants. 

Lors du forage des anerages supplémentaires, les matériaux sous le 
bâtiment La Tienda sont tellement maus que l'entreprise peut enfon
eer les tubages sans reneontrer de résistanee. 11 est done presque 
eertain que les matériaux en présenee sont des limons argileux avee 
u ne teneur en eau trés proehe de la l imite de plastieité. 

Pour les miero-pieux d'extrémité, les forages sont earottés avee ré
eupération des earottes, atin de déterminer préeisément la n atu re des 
matériaux eonstituant le sous-sol. La liaison entre le béton armé de 
la reprise en sous-ceuvre et les fondations du bâtiment est renforeée 
par h uit profilés HEM 140 de 120 em de long seellés horizontalement. 

Le 3 avril, les quatre anerages et les six miero-pieux étaient en ten
sion. 

Les vitesses de déformation étaient stabilisées à environ 2 mm par 
semaine. 

11 Sobles limoneux, parfois groveleux bSJ ümons argileux 

Argiles gris-bleu D ümons graveleux 

D Remblois limoneux ou grovelo-limoneux 

D Moroine à blocs de molosse 

� Wolosse mamo-<Jrêseuoe 



6 .  A U S C U LTAT I O N ,  R E C O N N A I S S A N C E S  
G E O L O G I Q U E S  C O M P L E M E N TA I R E S  

Dans l e  cadre des mesures de confortation d'urgence, deux des fo
rages pour micropieux complémentaires ont été carottés au droit de 
la façade P2 du bâtiment « La Tienda" .  

Ces sondages ont mis e n  évidence l a  présence d e  terrains particu
liers, no n encore rencontrés dan s ce secteur (voir li g. 1 ) .  

l i  s'agit d'un niveau d'argiles bleues varvées surmonté par environ 1 . 5  
m de sables fins l imoneux saturés e n  eau. 

Ces deux niveaux situés juste sous le tutur fond de foui l le ont été iden
tifiés comme la source des problémes rencontrés. En effet, les sables 
fins saturés se comportent de maniére thixotropique lors de travaux 
de forage les traversant et, de plus, se mettent à fluer sous le bâti
ment de la Tienda en d i rection de la fouil le dés que le terrassement 
à l'avant du bâtiment les décharge. 

Une série de sondages complémentaires a permis de préciser leur 
extension latérale (voir fig. 2 et 3). lis apparaissent ainsi comme u ne 
lentille l imitée à l'angle Sud-Ouest de la fouille et se terminent en bi
seau au Su d du voCitage du  Flon. Son extension en d i rection de I 'Ouest 
n'est pas connue. 

Alin de vérifier l 'efficacité des mesures de confortation, une instru
mentation de contrôle a été m i se en place sous et auto ur du bâtiment, 
en collaboration avec le laboratoire de mécanique des roches de 
I'EPFL et le professeur Descoeudres. 

Un tube incl inométrique (longueur: 16.5 m) a été installé à l'avant du 
bâtiment, au droit du sommier de liaison des micropieux. 

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

Deux tubes piézométriques à capteurs pneumatiques ont été forés à 
l'avant du bâtiment. 

Enfin, un e mesure des déformations de la façade avant par fil invar a 
été mise en place et le réseau de points de nivellement de précision 
su r et autour du bâtiment a été complété et contrôlé journaliérement. 

Les résultats des mesures ont permis de vérifier que l'hypothése su r 
l 'origine des désordres était correcte. 

Les mesures inclinométriques (voir fig.  4) montrent clairement un flua
ge des sables fins limoneux et des argiles en d i rection de la foui l le (vi
tesse max . :  15 mm/jour). Ce fluage a cessé dés que le fond de foui l le 
provisoire a été remblayé su r u ne hauteur  de 2.0 m environ. 

L'extensométre met également en évidence le fluage progressif en di
rection de la fouil le, le bâtiment subissant des déplacements horizon
taux différentiels relativement importants (3 mm su r base 1, 1 mm su r 

Fig. 3: Extension latérale 
des limons fluants 

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

Le probléme de l'origine de ces n iveaux argileux et sablo-limoneux 
reste posé. En effet, les argiles bleues varvées de la base indiquent 
un mode de dépôt lacustre ou tout du moins en mi l ieu aquatique calme. 

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 l'extension bien délimitée de ces niveaux énigmati
ques, on peut envisager en l'état deux hypothéses plausibles su r leur 
orig ine. 

l i  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 19eme siécle. La localisation à quelques dizaines 
de métres à I'Ouest du porta i l et légérement au contrebas serait com
patible avec ce cas de figure. 

Fig. 4: lnclinométre SI 209. Fluage des sables fins et argiles en direction de 
la fouille 

S I 2 1J 9  (A. z i m u t  0 2 0 )  5 1 2 0 9  (Azimu t  l i  O) 

o��lacement cummule A [mm] - J.lesunl 1111tlale l e  J0.0•.9B Oeplacement cummule 8 [mm] - Ne�ure 101t1ale l e  30.0�.98 
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On peut également penser à un lambeau de terrain glissé depuis la 
colline de Montbenon sur les remblais partiels de la vallée du Flon. 
En effet, la col l ine de Montbenon est constituée par un vallum morai
nique ou des terrains de structure et de nature tres variées sont 
connus. En particulier, un document d'archives (Mermier 1 921 ) mon
tre à environ 100 m à l'amont du projet un profil géotechnique tres 
semblable à ce que l'on observe su r ce projet. 

7. P R O J E T D E  C O N F O R T E M E N T  D E F I N I T I F  
D U  S O U S - CE U V R E  L A  T I E N D A 

li a été procédé à la recharge du fond de fou i l le, environ s ur de u x me
tres, des que les résultats des mesures d'auscultation complémentai
res ont laissé apparaltre le fiu x des matériaux au-dessous de la paroi. 

Des cette recharge, plus aucune déformation sign ificative n'a été me
surée. 

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

Fig. 5: Rideau en jetting: 
Etape A Situation 

Renforcement du bâtiment La Tienda et de transmission des char
ges de ses porteurs di rectement sur la molasse pour s'affranchir 
ainsi  totalement des terrains rencontrés sous son niveau de fonda
tion actuel. 

2 Renforcement du terrain auto ur  du bâtiment La Tienda pour empê
chertous les mouvements en di rection de la fouille (terrains de mau
vaise qualité bloqués derriere un  «m ur») .  

Les solutions prévoyant le renforcement du bâtiment 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 bâtiments voisins. 

Trois variantes de renforcement du terrain ont été étudiées: 

- la variante injection a été él iminée étant donné l 'hétérogénéité du 
terrain et son cout élevé et difficilement ma1trisable 

- la variante congélation en circuit fermé étudiée prévoyait de conge
ler le terrain autour du bâtiment pendant la lin des travaux de ter
rassement, la démolition et la reconstruction du voutage du Flon, 
la construction de la gare jusqu'au bétonnage de la dalle de cou
verture, soit pendant une durée de 4 à 5 mois. 

Cette solution est certainement tres sure au stade provisoire, soit 
pendant que le terrain est congelé. Par contre, el le ne résout en 
rien la solution au stade définitif, lorsque le terrain se dégéle. Les 
risques de tassement sont à ce moment-là importants, même si la 
nouvelle gare empêche tout mouvement vers l'avant du bâtiment 
La Tienda 

la variante jetting prévoit de créer un mur d'enceinte suffisamment 
rigide pour empêcher tout mouvement de matériaux en di rection 
de la fouille. La solution étudiée prévoit la réalisation de trois ran
gées de colonnes d' un diametre nominal de 60 em, sécantes pour 
éviter toutes percolations à travers le m ur. La rangée de colonnes 
située contre la bâtiment La Tienda est liée au sommier en béton. 

Ces colonnes son! armées de barres d'acier de 50 m m de diame
tre alors que les colonnes côté fouille sont armées de barres de 32 
m m de diamétre (fig. 5 et 6). 

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

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



Les résultats des mesures de déformation, lors de la premiere phase de terrassement et apres reehargement du fond de fou i l le ont permis de 
définir les parametres géoméeaniques pour les différentes eouehes permettant d'obtenir des déformations ealeulées eomparables aux défor
mations mesurées in silu. 

Caraetéristiques 
W du Matéria u élastiques plastiques 

matéria u y E v G Phi e 

kN/m2 kN/m2 kN/m2 . kN/m2 

1 Béton 25 20'000'000 0 . 1 5  - -
2 Remblai 2 20 1 0'000 0.25 28 1 
3 Sable saturé 2 1  5'000 0.22 2'000 20 1 
4 Argile 2 1  2'500 0.40 900 8 5 
5 Remblai 5 2 1  50'000 0.28 30 1 
6 Molasse altérée 22 200'000 0.35 25 50 
7 Jetting 25 800'000 0 . 1 5  32 500 

Le projet avait été dimensionné avee des remblais: 

Caraetéristiques 
W du Matéria u élastiques plastiques 

matéria u y E v Phi e 

kN/m2 kN/m2 • kN/m2 

Remblai projet 
initial 20 1 0'000 0.25 28 1 

Pour le terrain traité par jetting, nous avons eonsidéré eomme parametre de ealeul un module de 800 M N/m', un angle de frottement de 32° 
et une eohésion de 500 kN/m'. Ces valeurs sont basées su r trois essais triaxiaux su r terrain traité et eonfirmées par deux essais supplémen
taires réalisés ultérieurement. 

Angle de frottement résiduel Cohésion résiduelle 
o MN/m2 

37 1 .2 
36 1 .2 
37 1 .4 
30 1 .4 
35 0.6 

Dans une seeonde phase de ealeul, apres réalisation du jetting, les 
parametres des terrains se trouvant dans la zone des eolonnes jet
ting ont été améliorés su r la base des résultats d'essai en laboratoi
re. 

P ar so u ei de simpl ifieation, un e modélisation a été effeetuée avee un e 
rigidité moyenne entre la tête et le pied du jetting, sans teni r eompte 
des différentes natures de soi que les eolonnes jetting traversent. 

Les résultats des ealeuls ont permis de montrer que les efforts (no
tamment les moments de flexion) dans les eolonnes étaient admissi
bles et que la déformation vertieale supplémentaire au droit de la fa
çade du bâtiment La Tienda sera inférieure à 1 0  mm. 

8 .  M O D I F I C AT I O N  DU P R O J E T DE S O U T E N E M E N T  
P O U R  L A  D E U X I E M E  P H A S E  D U  T E R R A S S E M E N T  

Trois sondages eomplémentaires ont permis d e  montrer que ees ma
tériaux l imono-argileux s'étendent jusque eontre le voOtage du Flon. 

Dans eette zone, le projet initial prévoyait la réalisation d'une paroi 
clouée. Fort des expérienees de la premiere phase de terrassement, 
i l  a été déeidé de réaliser un rideau simple de eolonnes jetting, le ni
veau inférieur étant situé su r le !oi! de la molasse. Aueun flux de ma
tériaux n'est des lors possible. Les poussées horizontales sont repri
ses par des elous (fig. 7). 

Un ealeul par éléments finis à l'aide du logieiel Z-Soil a montré 
qu'aueun mouvement de terrain inadmissible n'apparaissait. Les dé
plaeements horizontaux restent inférieurs à 3 em et les forees dans 
les anerages inférieures aux valeurs l imites. Aueun flux de matériaux 
dans les sables et argiles n'est déeelable. 

9. D E R O U L E M E N T  D E S  T R AVA U X  

Les trava u x d e  jetting ont été réalisés au moyen d '  u n e  foreuse NENZI 
GELMA 11 , à systeme monobuse, avee enregistrement des parame
tres en eontinu (Jetl im l i) 

E so% 
MN/m2 

1 600 
1 600 
1 600 
1 400 
1 400 

Les parametres de réalisation ont été définis eomme suit: 

• Pression d' injeetion: 

• Vitesse de remontée: 

• Vitesse de rotation: 

450 bars 

30 em/mn 

1 tour/3" 

Les parametres enregistrés en eontinu pour ehaque eolonne sont les 
suivants (fig. 8) :  

• Vitesse de forage: m/h 

• Pression su r l'outil de forage: bar 

• Couple de rotation: ba r 

• Pression d' injeetion: bar 

• Débit instantané: 

• Vitesse de remontée: 

• Volume injeeté: 

1/mn 

em/m n 

Les deux premiers parametres donnent de bonnes indieations su r la 
qual ité des terrains traversés et permettent de repérer avee préeision 
le toit de la Molasse. Les autres parametres permettent de eontrôler 
la bienfaeture des eolonnes. 

Ces travaux ont été réalisés en deux étapes distinetes, à savoi r  la 
eonfortation du bâtiment de La Tienda et les parois de fouille de 
l'étape B. 

Les eolonnes réalisées autour de La Tienda l'ont été dans des eondi
tions difficiles, les mouvements de la foreuse étant l imités par l'étaya
ge provisoire du bâtiment, l'étroitesse de la plate-forme de trava i l ainsi 
que par une passerelle permettant le passage des piétons au-dessus 
de la fouil le (fig. 9 et 10) .  La plupart des eolonnes ont done dO être in
elinées par rapport à la vertieale. 

Le probleme du soulevement du soi et du bâtiment en eours de tra
vaux a été ma1trisé en réalisant à l'avaneement un trou de déeharge 
par groupe de trois eolonnes. 
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Fig. 7: Rideau en jetting: Etape B Coupe 
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Fig. B: Colonnes jetting, enregistrement des paramétres 
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Les colonnes réalisées pour le soutenement des parois de fouil le P9, 
P10, P11 (étape B de la foui l le de la Gare du Flon) l'ont été dans des 
conditions plus favorables que pour la premiere étape ; elles ont pu 
être 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 tur et à mesure du 
terrassement. 

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

ETAPE A 

CONFORTATION TIENDA 

Nombre de forages 208 (yc forages de décharge) 

Traitement jetting 

Durée des travaux 

Production moyenne Uetting) 

Exécution 

1 0 . C O N C L U S I O N S  

1'771 m' 

31 jours 

57 m'/jour 

2 équipes, 1 machine 
5.5 colonnes/jour 

ETAPE B 

PAROI P9, P10, P11,  GRUE 

70 (sans forage de décharge) 

706 m' 

10 jours 

70 m'/jour 

1 équipe, 1 machine 

7 colonnes/jour 

La réalisation de fouilles en site urbain dans les remblais reste un tra
vail délicat. Lors des études géologiques et géotechniques, i l ne faut 
jamais renoncer à des sondages pres d'ouvrages existants, même 
s'i ls sont difficiles à réaliser: encombrements de conduites, vitrines, 
circulations piétonn ieres importantes. li faut toujours consulter les dos
siers d 'archives, seu l moyen d' «Observer" la nat u re des terrains avant 
l'urbanisation du site. 

Ces fouilles devraient toujours être équipées de moyens d'ausculta
tion performants permettant de déceler tres rapidement toute défor
mation ou phénomene non prévus, non seulement en surface, mais 
à l'arriere et sous le niveau du fond de foui l le. 

Le jetting offre des solutions intéressantes, même en vil le, car la ges
tion des boues et les soulevements sont maltrisés par les entreprises 
spécialisées. 

Adresse des auteurs: Olivier Tappy 

Fig. 10: 
Jetting réalisé, 

étape A 

Piguet+Associés lngénieurs Conseils SA 
Avenue du Temple 19 
Case postale 325 
1 000 Lausanne 12 

Fig. 9:  Réalisation jetting autour du bâtiment La Tienda 

Pierre-Charles Bugnon 
CSD lngénieurs Conseils SA 
Chemin de Mai llefer 36 
1 052 Le Mont! Lausanne 
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Normalisation TC-288, WG 7: Jetting (pr EN 1 271 6) 

Emil io Campana 

In  nahe r Zukunft werden au eh wir Schweizer lngenieure auf d er Basis 
der Europãischen Normen projektieren, rechnen und ausführen müs
sen. De r genaue Zeitpunkt ist noch nicht kiar, aber er kommt bestimmt. 

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

Die Projektierung de r Grundbauprobleme wird in der EC 7, an welcher 
schon beinahe 20 Jahren lang gearbeitet wird, behandelt. Die Ein
führung der Partialsicherheitsfaktoren und die Auftei lung der Bauten 
in verschiedene Bauwerksklassen 16sen immer noch heftige Diskus
sionen aus, und eine Einigung ist noch nicht i n  Sicht. 

Bearbeitet wurde d i  e EC 7 von einem kleinen Team unter de r Leitung 
von Herrn Professor Oveson aus Dãnemark. Die kleine Arbeitsgrup
pe besteht aus P rofessoren und l ngenieuren der Projektierung. Der 
Fortschritt d er Norm wurde jãhrlich de r Versamm lung des Technischen 
Komitees vorgelegt und diskutiert; in  die breite Óffentlichkeit sind die 
Entwürfe jedoch nicht gestreut worden. Nach de r ersten Auflage de r 
Norm kam das base Erwachen, indem keine allgemeine Zustimmung 
erzielt werden konnte. 

In  al le n Lãndern wurden früher di e Normen in enger Zusammenarbeit 
al ler Beteiligten ausgearbeitet. Wir Schweizer sin d von jeher gewohnt, 
Normen in einem Team aus Bauherren, Schule, projektierenden ln
genieuren und U nternehmern zu bearbeiten. Bei  de r EC 7 wurde die
ses Gewohnheitsrecht missachtet. 

Vor rund 10 Jahren wurde der EFFC gegründet, der Verband der Eu
ropãischen Spezialtiefbauunternehmungen. Grund dieses Zusam
menschlusses war de r Wunsch d er Unternehmungen, i m ne u entste
henden, alles ordnenden Europa ebenfalls mitreden zu dürfen. 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 Tei len. Der erste Tei l ,  die Grundlagen der 
Berechnungen, war zu dieser Zeit in  Bearbeitung. Eine Vergr6sse
rung der Arbeitsgruppe wurde strikte abgelehnt. 

T ei l zwei und T ei l d re i behandeln die Versuche i m Labor und i m Felde. 

In Tei l  vier sollten verschiedene G rundbauprobleme behandelt wer
den, wobei speziell auch die Ausführungs- und Materialprobleme dis
kutiert werden sollten.  

Eine eiserne Regel der europãischen Normenbearbeitung bestimmt 
jedoch, dass die EC's nur die Projektierungs- und Berechnungs
grund lagen enthalten sol len. 

Aus diesen Gründen wurde dem CEN in Brüssel vorgeschlagen, für 
die Ausführung eine neue Norm, die TC 288, zu schaffen.  Dies kam 
Brüssel sehr gelegen, da die Kosten von den Unternehmungen und 
nicht von CEN getragen werden sollten. 

Der Fahrplan für die Ausarbeitung dieser Normen sieht vor, in nur 
2 Jahren eine vollstãndige Norm fü r ein Spezialgebiet zu erarbeiten, 
wobei anfangs m it zwei Normen auf ei n mal gestartet wurde. Das Pro
gramm konnte für die Ausarbeitung der Normen prinzipiell eingehal
ten werden. In  den Genehmigungsverfahren und vor allem bei den 
Übersetzungsarbeiten, welche unter der Leitung von CEN erfolgen, 
traten Verzogerungen e in .  

Heute s ind d ie folgenden 10 Normen in Bearbeitung oder teilweise 
schon abgeschlossen: 

- Bohrpfãhle 
- Bentonitschl itzwãnde 
- Vorgespannte An ke r 
- Spundwãnde 
- l njektionen 
- Jetting 
- Verdrãngungspfãhle 
- Mikropfãhle 
- Bodenvernagelungen 
- Bewehrte Erde 

Die folgenden zwei Normen werden in Kürze in Angriff genommen: 

- Tiefenverfestigung 
- Grundwasserabsenkungen 

Das rasante Tempo kann nur aufrecht gehalten werden, indem für 
jede Norm ein Editor fest angestellt wird. Dieser erledigt die ganze 
schriftliche Arbeit zu Handen de r Experten. Jedes Lan d 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 kan n .  

Zudem wurden in jedem Land Spiegelgruppen gebildet, welche das 
Heranwachsen der Normen kontrollieren und der Arbeitsgruppe ihre 
Standpunkte und Einwãnde mittei len. Mit diesen Spiegelgruppen si
chert sich die TC 288 eine breite Abstützung in  allen Lãndern zu und 
hofft damit, d en Normen e ine breite zustimmende Mehrheit z u sichern. 

Jede Norm wird nach dem gleichen Schema bearbeitet und ist da
durch als selbstãndiges Dokument verwendbar. Dies ergibt am Ende 
eine halbe Bücherwand voll Normen,  in  welchen die grundsãtzlichen 
Angaben immer wieder aufgeführt werden. Ob in einem spãteren Zeit
punkt die Normen zu einem einzigen Normenwerk zusammengefas
st werden, welches di e Ausführung sãmtlicher Spezialtiefbauarbeiten 
zum lnhalt hat oder e ine Vielzahl von Normen mit Wiederholungen ist, 
oder ob das Ganze sogar als Tei l  4 in die EC 7 zu rückfindet, ist noch 
nicht bestimmt. 

Der Unterschied zwischen dem Stand der zu bearbeitenden Normen 
ist, abhãngig vom behandelten Sachgebiet sehr unterschiedlich. Für 
Anker z. B. bestehen in vielen Lãndern eigene, hochentwickelte Nor
men, in denen die dort üblichen Ausführungs- und Berechnungser
fahrungen enthalten sind. Lange Diskussionen über verschiedene 
Ansichten und Verteidigungsreden zu den doch so bewãhrten An
sichten bilden bei solchen gut kommentierten Normen die Basis zum 
Finden eines für alle noch akzeptierbaren Kompromisses. Dies kann 
zu einem recht harten Ringen zwischen den Experten führen,  da mit 
dem Festlegen von Grundsãtzen eventuell wirtschaftliche Einbussen 
verbunden sein k6nnen. 

Ganz anders sieht es aus bei neuen Arbeitsgebieten, welche nu r spãr
l ich in  der Literatur beschrieben und in keiner Norm festgelegt sind. 
Das Aussehen und der l nhalt einer solchen Norm ist im Vergleich mit 
solchen,  welche auf fest eingeführten nationalen Normen basieren, 
eine offene Umschreibung der Arbeiten. 

Ziel der Norm ist eine einheitliche Sprache und einen über ganz Eu
ropa gültigen,  einheitlichen Stand der Technik zu ermogl ichen. Die 
Normen gehen sehr weit aut die einzelnen Arbeiten ein und viele l n
genieure, welche an unsere Normen gewohnt sind, finden, an Stelle 
einer Norm sei e in Lehrbuch geschaffen worden. Das stimmt zum Tei l ;  
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aber es darf auch nicht vergessen werden, dass de r Stand der Tech
nik an verschiedenen Orten in Europa wesentliche Unterschiede aut
weist. 

Bei samtlichen Normen wurde daraut geachtet, die Vorschriflen so 
offen zu lassen, dass sie Ànderungen, Verbesserungen und de r Wei
terentwicklung nicht den Weg versperren. 

J E TT I N G A R B E I T E N  

Das Jelting isl e i  n e  neue Baumethode, mii welcher eine Vorbehand
lung des Bodens ohne Zugang zu diesem móglich ist. Erste Versu
che wurden vor rund 20 Jahren in Japan gemacht. In Europa hat das 
Bauverfahren 1 982 Einzug gehalten. Dementsprechend sind U nter
lagen über das Jetgrouting noch relativ sparlich vorhanden. Das Ver
tahren wird lautend weiterentwickelt und verbessert. Das Wissen über 
dieses Fachgebiet beschrankt sich noch sehr stark aut einige wenige 
Unternehmungen und spezialisierte lngenieu re. 

Das Jetting als eines der jüngsten Kinder des Spezialtietbaus wurde 
denn auch sehr schnell in die Liste der zu schaffenden Austührungs
normen der TC 288 autgenommen. Diese umschreibt sehr gewis
senhafl die tür die Austührung notwendigen und wichtigen Elemente. 

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

p TC 288 "EXECUTION Of SPECIAL GI!OTECHNICAL WORKS" 

�crétariat CEN!TC 288 

Téle;. ,iO,.fN0� 6 " !174 F  
TélOc<>�>i• :nm•l91S656 

1. Anwendungsbereich 

1 . 1 ST 

Diese Norm gilt tür Austührung, Prütung und Überwachung von Dü
senstrahlarbeiten .  Einige Aspekte der Planung sind auch enthalten. 

1.2 ST 

Die Austührung von Düsenstrahlarbeiten setzt einschlagige Kennt
nisse und Erfahrungen voraus. 

2. Verweisungen 

2.2 ST 

EN 196 Prütvertahren tür Zement 

ENV 1 992-1-1 Eurocode 2: Planung von Bauwerken ,Tei l  1 

ENV 1 997-1-1 Eu rocode 7: Geotechnische Planung, Tei l 1 :  Allgemei
ne Regeln 

3. Definitionen 

3. 1 Düsenstrahlverfahren 

Vorgang, der darin besteht, dass Lockergestein (oder Fels mii mas
siger Kornbindung) in seine Bestandteile zerlegt und mii einem Ze
mentierungsmittel gemischt bzw. teilweise durch dieses ersetzt wird. 
Das Autlósen des Bodengetüges wird durch einen energiereichen 
Flüssigkeitsstrahl bewirkt, wobei die Flüssigkeit das zementartige 
Mittel sein kann. 

3. 14  Rückfluss 

Zirkulation der beim Strah lprozess entstandenen Mischung aus Bo
denpartikeln und eingespülten Flüssigkeiten, übl icherweise über den 
Ringraum im Bohrloch zur Obertlache des Baugrundes. 
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Den Kapiteln Detinitionen, Baustotte und Bauprodukte und der Aus
tührung sind über 70% des Umtanges de r Norm gewidmet. Dies zeigt 
deutlich, dass diese Norm vor allem der einheitlichen Sprache, der 
Verstandigung und speziell der Festlegung der austührungstechni
schen Details dient. 

In  der vorliegenden, noch nicht detinitiven Fassung wird jedem 
Abschnitt e ine de r tolgenden Abkürzungen vorangestellt, u m aut de n 
Verbindlichkeitsgrad hinzuweisen. In den endgültigen Fassungen 
werden diese Hinweise entfal len. 

RO Forderung 

RC Emptehlung 

PM Erlaubnis PO Móglichkeit 

PV Berücksichtigung ST Feststel lung 

Den Kapitelüberschriflen tolgen einige wenige Artikel, um eine Ein
sicht in den l nhalt u nd den Autbau der Norm zu gewahren: 

4. Voraussetzungen für die Ausführung 

4. 1 RO 

Folgende Angaben müssen, wenn zutreffend, vor Beginn aller Pla
n ungs- und Austührungsarbeiten vertügbar sein: 

- Austührliche Beschreibung des Untergrundprotils, Angabe seiner 
geotechnischen Eigenschaflen in dem tür die Behandlung vorge
sehenen Rahmen 

- Hydrologische Bedingungen 

- Grenzbedingungen: In  der Umgebung vorhandene Bauwerke, Erd-
bauten und Versorgungsanschlüsse, Arbeitsbeschrankungen, talls 
vorhanden, Zugang 

- Umweltantorderungen 

- Zulassige Vertormungen z u unterfangenderoder benachbarter Bau-
werke 

4.4 RO 

Die Zuordnung der Aktivitaten tür Planung, Austührung und Beaut
sichtigung sowie der Verantwortl ichkeiten al ler Beteiligten ist i m Ver
trag eindeutig testzulegen. 

5. Baugrunduntersuchungen 

5. 1 RO 

Das Düsenstrahlvertahren ist e in Verfahren zur Behandlung des Bau
grundes, das aut der Grundlage der geotechnischen Eigenschaften 
des Baugrundes zu planen ist; daher ist eine sorgtaltige geotechni
sche Untersuchung ausserst wichtig. 



5.4 RO 

Folgende geotechnische Bedingungen sollten besonders berück
sichtigt werden: 
- teste oder steife, bindige Schichten oder Linsen 
- hoher organischer Gehalt 
- q uellende Bóden 
- sensitive Tane ( Quicktone ) 
- verkittete bzw. verfestigte Schichten oder Linsen 
- Lage des Grundwasserspiegels 
- das Vorhandensein eines artesischen oder umschlossenen Grund-

wassertragers (Aquifers) 
- hohe hydraulische Gradienten 
- aggressive Bóden oder Wasser 
- die Lagerungsdichte nichtbindiger Bóden 
- Steine und/oder Geschiebe, Blócke 
- grosse Hohlraume oder hohe Durch lassigkeit 
- chemische Abfal le oder Ablagerungen 

6. Baustoffe und Bauprodukte 
6. 1 RC 

Die Eigenschaften de r verwendeten Materialien sollten den Europai
schen Normen entsprechen. 

6.2 ST 

lm allgemeinen werden Zementsuspensionen verwendet. 

6.5 PO 

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

7. Hinweise zu Entwurf und Bemessung 

7. 1 . 1 ST 

Das Düsenstrahlverfahren kann entweder zeitwei l ig begrenzt oder 
dauerhaft zu unterschiedlichen Zwecken eingesetzt werden, wie z. B. 
- Gründungen für zu errichtende Gebaude 
- Unterfangungen bestehender Fundamente 
- Herstellung von Dichtwanden 
- Herstel lung tragender und stützender Baukórper 
- Erganzung anderer geotechnischer Arbeiten 
- Bodenverbesserung 

7. 1 . 12 RO 

Die Reihenfolge der Herstel lung,  das Ansteifen, Erstarren der Sus
pension und die Saulendu rchmesser sind zu berücksichtigen, u m ein 
órtliches Versagen des Bodens oder unzu lassige Setzungen oder 
Hebungen zu vermeiden. 

7.3.2 RO 

Bei Unterfangungen ist de r temporare Zustand vor d em Erstarren de r 
Düsenstrahi-Saulen unter den Fundamenten zu beachten. 

8. Ausführung 

8. 1 .5 RC 

Vor Beginn der Düsenstrahi-Arbeiten sollte ei ne Verfahrensbeschrei
bung vorgelegt werden. Diese sollte mindestens die folgenden 
Angaben enthalten, wobei zusatzliche Angaben móglich sind: 
- Kennzeichnung, Ziel und Anwendungsbereich der Düsenstrahi-

Arbeiten 
- Bodenbeschreibung 
- technische Anforderungen 
- Düsenstrahi-Verfahren 
- Planung der Düsenstrahlarbeiten 
- Arbeitsverfahren (Bohren, Düsen, Reihenfolge der Ausführung) 
- Parameter für das Düsenstrahlverfahren 
- Verwendete Baustoffe 
- Baustelleneinrichtung und Arbeitsplanum 
- Ausrüstung un d Gerat 
- Entsorgungskonzept 
- Massnahmen zur Qualitatskontrolle entsprechend den Vertrags-

bedingungen 
- Dokumentation der Arbeit (Piane, Berichte) 

8.2 Ausrüstung 

8.2.2 RO 

Die Ausrüstung muss in  der Lage sein, die Arbeiten nach dem ge
wahlten Verfahren auszuführen, indem folgendes sichergestellt wird: 

- das Ziehen und Rotieren des Gestanges mit de r vorgesehenen 
Geschwindigkeit 

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

8.2.3 RC 

Die Lange des Düs-Gestanges und die Hóhe des Mastes sollten min
destens der Lange des auszubildenden Düsenstrah lelementes ent
sprechen. Wenn durch grosse Tiefen oder raumlich beengte Bedin
gungen erforderlich , sollte das Gestange in eine kleinste Anzahl von 
Nutzlangen unterteilt werden, so dass das Düsen so wenig wie móg
lich u nterbrochen werden muss. 

8.3 Vorarbeiten 

8.3. 1 RC 

E ine standfeste un d trockene Arbeitsebene sollte vorhanden sein und 
die Lage jedes Bohrloches sollte genau festgelegt und gekennzeich
net werden. 

8.3.2 RC 

Ein System zur Sammlung und Entsorgung des Rückflusses sollte 
vorgesehen werden. 

8.3.5 RO 

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

8.4 Bohren 

8.4.3 RO 

Die Abweichung am Bohransatzpunkt gegenüber seiner theoreti
schen La g e dari hóchstens 50 m m betragen,  fali s in de n Planen nichts 
anderes festgelegt wurde. 

8.4.4 RC 

Die Abweichungen der Bohrung gegenüber der theoretischen Achse 
sollte bis in eine Tiefe von 20 m weniger als 2% betragen. Bei grós
seren Tiefen und bei al len horizontalen Düsenstrahlarbeiten sollten 
die Toleranzen bei de r Planung festgesetzt werden. 

8.5 Das Düsen 

8.5. 1 RO 

Das Düsverfahren ist durch entsprechend ausgebildetes und erfah
renes Personal auszuführen. 

8.5.6 RO 

Beim Düsen horizontaler Elemente ist der Kopf des Bohrloches zu 
verschliessen, sobald der Düsvorgang beendet ist. 

8.6 Der Rückfluss 

8.6. 1 RO 

Wahrend des Düsens sind die Zusammensetzung und Menge des 
Rückflusses am Bohrlochkopf standig zu beobachten. 

8.6.4 RO 

Eine unerwartete Verringerung des Rückflusses kann aut ein Ver
stopfen des Ringraumes i m Bohrloch h inweisen und sollte unverzüg
lich untersucht werden. 
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9. Aufsicht und Kontrolle 
9. 1.2 ST 

l m allgemeinen ist es nicht durchführbar oder nicht móglich, di e Masse 
und Materialeigenschaften d i rekt an einer sign ifikanten Anzahl der 
Düsenstrahlelemente zu messen. 

9. 1 .4  ST 

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

9.2.4 RO 
Die Durchflussrate für den Rückfluss ist visuell zu beobachten ;  die 
Beobachtungen sind aufzuzeichnen. 

9.3.2. 1 ST 

Zur Beurtei lung der Masse sind Sichtprüfungen und di rekte Messun
gen die wirksamsten Verfahren, die jedoch umfangreiche Aushub
arbeiten ,  bis (fast) zur vollstandigen Tiefe des Elementes erfordern 
und an Elementen aus de r laufenden Produktion selten durchführbar 
sind. 

9.3. 3. 7 RO 
Alle mechanischen Prütungen sind zu geeigneten Zeitpunkten nach 
dem Herstellen des verfestigten Düsenstrahlmaterials unter Berück
sichtigung sowohl der baulichen Antorderungen als auch des Ein
flusses der Bodeneigenschatten auf die Aushartezeit durchzuführen. 

9.4. 1 ST 

Die Überwachung der Düsparameter wahrend der Austührung von 
Düsenstrahlarbeiten ist als Qual itatskontrolle der Ergebnisse wichtig. 

9.4.3 RO 
Wenn die Düsenstrahlarbeiten ein hohes Risiko für unzulassige Ver
tormungen an benachbarten Bauwerken darstellen sind geeignete 
Überwachungs- und Alarmsysteme anzuwenden. 

Zuletzt noch ei n persõnliches Anliegen: 

Es ist nicht leicht, Mitarbeiter tür diese Normen zu tinden. Falls sich 
jemand ernsthaft tür 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 ertor
dert zwar einen g rosen persónlichen Einsatz, si e bringtjedoch viel po
sitive Erfahrung und einen freundschaftlichen Kontakt mit bestens 
ausgewiesenen Fachleuten aus ganz Europa. 

Adresse des Autors: Emi l io Campana 
Grund 332 
3176 Neuenegg 
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1 0. Aufzeichnungen 

10. 1 . 1 RO 
Folgende Unterlagen müssen aut de r Baustelle vorliegen: 

- technische Vorschriften 

- Austührungszeichnungen 

- Verfahrensbeschreibung 

- Baugrundgutachten 

- technische Spezifikationen des Bohr- und Düsgerates 

- Beschreibung der Kennwerte tür die verwendeten Stoffe 

- Bericht über Vorversuche, sotern durchgeführt 

1 0. 3  RO 
De r Plan tür die Ausführung de r Düsenstrahi-Arbeiten sowie al le Auf
zeichnungen sind nach Beendigung der Arbeiten autzubewahren. 

1 1 .  Besondere Anforderungen 

1 1 . 1 RO 
Bei de r Ausführung d er Düsenstrahi-Arbeiten sin d alle nationalen Nor
men, Vorschriften oder gesetzlichen Antoderungen einzuhalten, die 
folgende Punkte betreffen :  

- Sicherheit aut der Baustelle 
- Sicherheit der Arbeitsverfahren 
- Betriebssicherheit für die Bohr- und Düsenstrahi-Anlage und Hi lfs-

ausrüstungen 
- Umweltschutz 

Anhãnge 
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Empfehlung SIA V 1 9 1 /1 - ungespannte Boden- und Felsanker mit Vol lverbund 

Roland Hotmann 

Die Überarbeitung der Norm SIA 191 (1977) Boden- und Felsan
ker zeigte, dass die vorgespannten Anker un d die ungespannten 
Anker in getrennten Dokumenten zu erfassen sind. 

In einem ersten Schritt sind die Empfehlung SIA V 191 (1995) «Vor
gespannte Boden- und Felsanker» und als Zwischenlõsung das 
Merkblatt SIA 2010 (1995) <<Ungespannte Boden- und Felsanker>> 
publ iziert 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 Fassung ist, u m die 
Benützung zu erleichtern nicht mehr als Ergãnzung zur SIA V 191 

konzipiert worden sondern erscheint als selbstãndige Empfeh
lung. 

1 .  E I N F Ü H R U N G 

Mit den Emptehlungen SIA V 191 , V 191/1  werden samtliche im Tiet
bau gebrauchlichen Boden- und Felsanker ertasst. Davon ausge
nommen sind die An ke r i m Untertagebau tür di e nach wie vor di e Norm 
SIA 1 98 « Untertagebau» zustandig ist. 

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

Die SIA V 191 / 1 baut im Wesentl ichen aut der SIA V 191 aut, unter
scheidet sich aber voral lem im Bereich der Werkstoffe und de r Dau
erhaftigkeit (Korrosionsschutz) der Anker.) 

2. W E R K STO F F E  

Ungespannte Ankern werden zur Übertragung von Zug- und/oder 
Scherkrafte eingesetzt. Vorspannstahle scheiden daher wegen ihrer 
hohen Emptindliehkeit bei Biegebeanspruehungen aus. De r vorgese
hene Einsatz ungespannter Anker als Bodennagel und Dübel gestat
tet nebst dem Stahl auch die Verwendung von Verbundwerkstoffen.  

• Anker aus Stahl 

In der SIA V 1 91 / 1 wird für Anker ein Stahl (S 500 oder S355) mit 
ei ne r genügenden Bruchdehnung vorgesehrieben. 

Die Qualitatssicherung, Materialprütung, Bemessung ete. sind in 
den Normen SIA 1 61 und 162 eingehend beschrieben. Der Stahl 
S500 wird zudem ei ne r regelmassigen Prütung unterzogen und di e 
Produkte mit den ertüllten Qualitatsnachweisen in einem Register 
getührt. Detail l iertere Angaben sind bei Verwendung de r in de n oben 
genannten SIA Normen besehriebenen Stahlqualitaten daher nieht 
notwendig. 

Für ungespannte Boden- und Felsanker genügen in  den meisten 
Fallen die handelsüblichen Stahlqualitaten. 

• Anker aus Verbundwerkstoffen 

l m Entwurt zur SIA V 1 91 /1  wird nu r Glastaserverstarkter Kunststoff 
(GFK) berüeksiehtigt. Andere Verbundwerkstoffe stehen zur Zeit 
aus wirtsehaftlichen Gründen nicht im Vordergrund. 

Für An ke r aus Verbundwerkstoffen sind nu r über de n Herstel ler di e 
notwendigen Angaben zum Produkt und damit zu den Grundlagen 
tür die Bemessung erhaltlieh. Verwendet werden dürfen nur Pro
dukte , deren Eigensehatten durch Versuche bestimmt wurden. 
Massgebend sind tolgenden Eigensehatten: 

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

G FK-Anker wurden bis anhin aussehliesslich tür den Bergbau ent
wickelt. Produziert wird au eh heute noeh zur Hauptsache tür di ese n 
Anwenderkreis. Zur Sieherung von Fels- und Loekergesteinsbó
schungen, Stützkonstruktionen ete. tehlen die geeigneten Produk
te um vorallem tür Konstruktionen mit einer langen Nutzungsdauer 
wirtschaftliche Lósungen zu realisieren. Für spezielle Anwendun
gen i m Tunnelbau werden seitens der Produzenten projektbezoge
ne Lósungen angeboten. 

Warum wird dem Verbundwerkstott ein Kapitel zugestanden? 

Autgrund der durehgetührten Recherchen (Kommission SIA V 
191 / 1 )  und den Entwieklungen im Hoehbau mit CFK sowie der ra
santen Entwieklung der Technik darf angenommen werden, dass 
trotz der heute noeh pessimistisehen Beurtei lung gewisser Bau
stoffe tür die Anwendung i m Grundbau sieh in nahe r Zukunft neue 
Perspektiven óffnen werden. Mit d em Kapitel Anker in GFK un d den 
Antorderungen an die Bemessung und vorallem an die Dauerhat
tigkeit sin d Riehtl inien für e ine Entwieklung und spatere Ausführung 
in der Praxis geschaffen.  

Bauherren, Projektierende und Produzenten s ind nun aufgetordert 
die Vision « Neuer Werkstoff im Grundbau »  in die Tat umzusetzen. 

3. Dauerhaftigkeit (Korrosionswiderstand) 

Die Definition «temporãr» (< 2 Jahre) und «permanent» (> 2 Jahre) 
tür die Nutzungsdauer der Anker, wie in Norm SIA V 191 tür die vor
gespannten Anker und auch in der kommenden europaisehen Norm 
testgeschrieben, wird im Entwurf SIA V 191 /1  unter Berücksichtigung 
de r verwendeten Stahlprodukte wie tolgt neu geregelt. 

kurze Nutzungsdauer e:> Nutzungsdauer ::; 5 Jahre (temporãr) 

lange Nutzungsdauer e:> Nutzungsdauer > 5 Jahre (permanent) 

Die für die ungespannten An ke r verwendeten Stahle weisen ei ne ge
ringere Getahrdung gegen Spannungsrisskorrosion und Wasser
stoffverspródung als Spannstahl aut. Ein Schutz gegen anodische 
Korrosion ist somit ausreiehend. 

• Anker aus Stahl 

Die Korrosionsschutzmassnahmen werden neu in 4 Schutzstuten 
unterteilt: 

Schutzstute O = keine Vorkehrungen 

Schutzstute 1 = Einbettung im Zementmórtel ohne Hüllrohr 
allseitige Umhül lung 2 20 mm 

Schutzstute 2 = Einbettung im Mórtel mit Hül lrohr 
allseitige Umhül lung.  2 20mm 

Schutzstute 3 = Einbettung im Mórtel mit Hü l lrohr 
al lseitige Umhül lung 240 mm 

Die Zuordnung erfolgt autgrund: 

- 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 o 1 1 1 1 2 

Agressivitat nicht ausgeschlossen 1 1 2 2 2 3 

Agressivitat vorhanden 2 2 x 2 3 x 

Tabelle 1 x =  nieht empfohlen 

Anstriehe, Besehiehtungen, Verzinken und ein sogenannter Korro
sionszusehlag werden mit folgender Begründung nieht zugelassen. 

- Eine Einbettung im Zementmórtel ist als aktiver Sehutz 
einem passiven System immer überlegen. Anstriehe, Ver
zinkungen und Besehiehtungen kónnen beim Einbau und 
unsaehgemassen Transport und Lagerung verletzt werden. 
Der Korrosionssehutz ist dann nieht mehr garantiert. Die 
Sehutzwirkung in  alkaliseher und feuehter Umgebung wird 
zudem bei Verzinkungen in Frage gestellt 

- Punktueller Loehfrass und die dureh die Rostbi ldung redu
zierte Hatfverminderung garantieren mii einem Korrosi
onszusehlag keine funktionsfahige Anker. 

Di e Begriffe Sehadenpotential klein, mittel un d gross sin d ni eh! spe
ziell definiert worden. Die Zuordnung hat aufgrund der i m Rahmen 
der Nutzungs- und Sieherheitsplane zu erstellenden Gefahr
dungsbi lder, Nutzungsdauer ete. zu erfolgen. 

Naehstehend einige mógliehe Beispiele: 

Klein: Keine Gefahrdung von Mensehen, Saehen, Umwelt 
und Behinderung wiehtiger Verkehrsverbindungen 
ete. 

Mittel: Gefahrdung von Mensehen, Saehen und Umwelt ge
ring, z.  B. keine Gebaude und wiehtigen Verkehrs
verbindungen, Versorgungsleitungen im unmittelba
ren Gefahrenbereieh ete. 

Gross: Gefahrdung von Mensehen, Saehen und Umwelt 
gross, z. B .  Gebaude und Verkehrsverbindungen im 
Gefahrenbereieh. Wiehtige Gebaude und Versor
gungsleitungen ete. im unmittelbaren Gefahrenbe
reieh ete. 

Fürden projektierenden lngenieur und de n Unternehmer lassen sieh 
die Ausführungen zu diesem Thema wie folgt zusammennfassen: 

Anker mit einer kurzen Nutzungsdauer 
ea. 60 % aller Fal le sind der Sehutzstufe 1 und hóher zuzu
ordnen . 
Für Anker i m Loekergestein und in nieht standfesten und 
wasserfüh renden Fels ist ei ne verrohrte Bohrung vorzu
sehreiben. 

Anker mit einer langen Nutzungsdauer 
Samtliehe An ke r sind der Sehutzstufe 1 und hóher zuzuord
nen. 
Ei ne verrohrte Bohrung ist ausser in  standfesten Fels immer 
notwendig. 

• Anker aus Verbundwerkstoffen (GFK) 

Glasfasern sind korrosionsempfindlieh. l h re E inbettung in der Harz
matrix muss daher gewahrleistet sein. 

Anforderungen an die Dauerhaftigkeit von GFK-Anker: 

Anker mit einer kurzen Nutzungsdauer ($ 5 Jahre) 
Zugglieder mii einer Polyestermatrix sind nu r in troekener 
und wenig agressiver Umgebung zugelassen. 
In feuehter und agressiver Umgebung gelten die Anforderun
gen für Anker mit einer langen Nutzungsdauer. 
Einbettung auf Zementbasis 

Anker mit einer langen Nutzungsdauer (> 5Jahre) 
Zugelassen sind nu r Zugglieder mit einer Matrix aus Epo
xydharz. Glasfasern vollstandig in der Matrix eingebettet. 
Einbettung auf Kunstharzbasis 

Tabelle 2 

Grundlagen !Tatigkeit 

Projekt - Baugrundaufbau,geoteehnisehe Eigensehaften 
Projektverfasser - Hydrogelogisehe Verhaltnisse 
Geologe - Medien im Baugrund, Wasser und Luft welehe die Dauerhaftigkeit gefahrden kónnen 
Geoteehniker - Erstellen des Nutzung- und Sieherheitsplan 

- Beurteilen der Einwirkungen auf die Umgebung 
- Studien zu den Bauablaufen 
- Bauplane mii Angaben zu den Aushubetappen,  Ankerabstande ete. 
- Vorversuehe in unbekanntem Baugrund und bei Grossprojekten 
- PQM 

ete. 

Submission - Auflagen zum Bauvorgang 
Projektverfasser - Anforderungsprofil an den Unternehmer 
Bauleitung - Referenzobjekte des Unternehmers 
U nternehmer - Kontrollplan 

- PQM 

Ausführung - Deformationsmessungen 
Bauleitung - Spannproben 
Unternehmer - Periodisehe Aufnahmen des Baugrund e:> Überprüfung Bereehnungsannahmen 

- os 
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4 .  B E M E S S U N G  

I n  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 Verdübelungen welche eine gesamtheitliche Betrach
tungsweise unter Einbezug des Baugrundes und des Bóschungs
schutzes erfordern. 

Für Bauwerke mit ungespannten Ankern wie z .B .  Nagelwii.nde ist e ine 
Vorhersage zu d en Deformationen zwingend erforderlich u m wii.hrend 
der Ausführung u nd spii.teren Nutzung die entsprechenden Messre
su ltate zu interpretieren und ggf. entsprechende Massnahmen ein
zuleiten. In  der Literatur sind keine al lgemein gült ige Berechnungs
ansii.tze vorhanden. Die SIA V 191 /1  lii.sst daher eine Abschii.tzung 
aufgrund von Erfahrungswerten ausgeführter Bauwerke zu .  Wobei 
hier reprii.sentative Messreihen von Objekten i m geotechnisch analo
gen Baugrund zu verstehen sind. 

5. A N F O R D E R U N G  AN DAS P R O J E KT 
U N D  D I E  A U S F Ü H R U N G  

Bauwerke mit ungespannten An ke r, Vernagelungen und Verdübelun
gen bedingen für eine erfolgreiche Realisierung umfassende Kennt
nisse der angewendeten Baumethoden und der Geotechnik. l m  
Gegensatz z u Bauwerken mit vorgespannten Ankern werden nicht sy
stematisch sii.mtliche e ingebaute Anker geprüft. Allfii.ll ige Überra
schungen im Baugrund müssen daher solor! erkannt werden um die 
notwendigen Massnahmen einzuleiten um gróssere Deformationen 
und damit Schii.den an Nachbarliegenschaften z u verhindern. Di e Be
urtei lung d er getroffenen Annahmen für di e Bemessung müssen daher 
wãhrend d er Ausführung durch de n beauftragten Fachmann erfolgen.  
Dies bedeutet, dass für di e Projektierung un d Bauleitung mit  d em Sy
stem und de r Geotechnik vertraute, erfahrene Fachleute einzusetzten 
sind. 

Die wesentlichsten Aufgaben und Kenntnisse für die Projektierung 
und Ausführung sind in  der Tabelle 2 aufgeführt. 

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

Mit de r SIA V 191 /1  stehen nu n die G rundlagen für die Bemessungen 
ungespannter Boden- und Felsanker aus Stahl und Verbundwerk
stoffe (GFK) zur Verfügung. Geregelt ist die Überwachung und Prü
fung der Anker. Die verwendeten Stãhle - Spannstahl ist nicht zuge
lassen - erfordern nur einen anodischen Korrosionsschutz. Die An
forderungen lassen si eh da h er gegenüber de n vorgespannten Ankern 
auch neu beschreiben. Anker mit einer langen Nutzungsdauer müs
sen - standfester F eis ausgenommen - in verrohrten Bohrungen ein
gebaut werde. Vernagelungen und Verdübelungen sind nicht explizit 
erfasst da deren Berechnung ei ne gesamtheitliche Betrachtungswei
se unter Einbezug des Baugrundes und des Bóschungsschutzes er
fordern. In der Fachliteratur sind diese Systeme, deren Anwendungs
móglichkeiten und Berechnungsmodelle beschrieben. Die Berech
nung ist ein Teil der Projektierung. Ein ebenso g rosses Gewicht wie 
de r Berechnung ist den Bauablãufen, Überwachung (Deformationen, 
Geologie ete.) wii.hrend der Ausführung beizumessen. Bauwerke mit 
ungespannten Ankern stel len sehr hohe Anforderungen an den Pro
jektverfasser un d die Bauleitung.  Korrekt ausgeführte Objekte sind i m 
dafür geeigneten Baugrund bez. Gebrauchstauglichkeit und Lebens
dauer den konventionellen verankerten Systemen gleichwertig. 

Adresse 
des Verfassers: Roland Hofmann, Dipl. l ng HTUSIA 

lngenieurbüro für Tiefbau, Geotechnik und U mwelt 
Flurstrasse 12a 
9437 Marbach 
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Normalisation CEN - TC 288 - WG9 
reinforced soil - renforcement des sols l Etat de la normalisation à fin avril 1 999 

Christian Heubi 

1 .  I N T R O D U C T I O N  E T  B R E F  R A P P E L  C O N C E R N A N T  
L E  C E N  T C  2 8 8  

A l a  lin des années 80, l e  CEN - Comité Européen de Normalisation 
- a  initié l'établissement des Eu rocodes de l ' industrie de la construc
tion et en particul ier ceux concernant les études de fondations (Euro
code 7). 

A cette da te, les entreprises de fondations n'avaient pas de représen
tation organisée en Europe; alin de pallier les inconvénients liés au 
manque de structure établ ie,  les représentants des syndicats profes
sionnels de 4 pays ( Royaume-Uni ,  France, Allemagne et ltalie) se 
concertérent en 1988 et créérent en 1 989 la Fédération Européenne 
des Spécial istes en Fondations - European Federation of Foundation 
Contractors (EFFC). 

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

Des liens sont établis avec le CEN,  et iis aboutissent à la mise en 
place en 1 992 d'un comité technique - le TC 288 - pour préparer les 
codes correspondants à l'exécution des travaux géotechniques spé
ciaux. 

U ne l iste de neuf thémes (à ce jour) a été arrêtée; chaque théme est 
traité par un groupe de travail qui est chargé de rédiger en 2 ans, su r 
la base d'un sommaire standard défin i ,  la norme correspondant au 
sujet. 

Une des raisons d'être de la normalisation est l'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 Su isse. Arriveront également avec ces normes des 
exigences sur des matériaux ou des domaines laissés à 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 à l 'ouverture des marchés publics 
obligera donc également à gérer le probléme des nouvelles techni
ques et exigences au moins sous deux aspects : 

Sommaire WG standard 

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 l'ouvrage (design considerations) 

8. exécution (execution) 
9. contrôle d'exécution (supervision) 

10. comptes rendus (documents) 

1 1 .  exigences particul iéres (specific needs) 
12. -

Annexes 

• la formation des différents intervenants en charge de juger, d'exé
cuter ou de contrôler les travaux; 

• la mise en conformité de certains matériels ou l'achat de matériels 
nouveaux. 

Les problémes devraient toutefois être l imités dans la mesure ou les 
techniques traditionnelles suisses et les exigences essentielles qui 
les accompagnent ont globalement été reprises dans les nouvelles 
normes européennes. 11 ne doit toutefois pas être complétement ou
blié qu'en géotechnique, i l est souvent difficile de prouver qu'une mé
thode d'exécution ou un e exigence en matiére de matériau ou de pro
tection est moins bonne qu'une autre. 

2 .  O R G A N I S AT I O N  D U  G R O U P E  D E  T R AVA I L  W G 9 -
« R E N F O R C E M E N T  D E S  S O L S >> 

Le titre français est e neo re inofficiel car les documents n'existent à ce 
jour qu'en anglais. 

Ce groupe de travai l ,  le neuviéme, a été créé à fin 97 et les travaux 
sont prévus d'être terminés à fin 99. Le groupe de travai l s'est réuni 
une lais 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 lngold (UK).  

Les représentants pour la Suisse sont M. Rudolf Rüegger de St.Gal l  
pour la partie « reinforced l i l i •• et M.  Christian Heubi pour la partie «Soi l 
nai l ing».  Le groupe mirai r suisse est composé de représentants de la 
commission SIA 191/1 .  · 

La particularité du groupe est de regrouper, pour des raisons finan
ciéres, deux thémes liés au renforcement des sols, soit le clouage 
(soil nail ing) d'une part et les remblais renforcés (reinforced f i l l ,  terre 
armée et procédés assimilés) d'autre part. 

Contrairement à l'exposé de M. Campana su r la «méthode dite du jet 
grouting» qui est basée su r un document définitif qui devrait être for
mellement approuvé à ce jour, le document du WG9 est en cou rs d'éla
boration (working draft 2); son contenu est loin d'être figé et dans ce 
sens ce sont plutôt les éléments en cours de discussion qui sont pré
sentés. 

Sommaire WG9 

1 à 9 idem 

" 

contrôles (testing) 

équipements de mesures (monitoring) 

sécurité (safety) 

Annexes 
Tableau 1 
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Figu re 1: Some reinforced soi/ applications (working draft 2) 
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3 .  P R É S E N TAT I O N  D U  T E X T E  A C T U E L  

Etan! don n é  la partieularité d u  doeument d e  regrouper des teehniques 
somme toute assez différentes, le sommaire standard est modifié dans 
ee sens: (voir tableau 1 )  

Les ehapitres 1 à 4 sont valables pour les 2 teehniques, les ehapitres 
5 à 12 sont séparés en 3 parties (généralités, sols renforeés, eloua
ge). 

En ee qui eoneerne le elouage, la grande différenee avee la reeom
mandation SIA 191 /1  est que le thême traité est p l us général que eelui 
des «tirants d'anerage passifs, puisque le texte intégrera les éléments 
de parement, les méthodes de eonstruetion, le dimensionnement (?) 
ete. Le texte devrait ainsi plus se rapproeher des reeommandations 
CLOUTERRE 1991 publiées par la Franee. 

La figure 1 i l lustre quelques teehniques eitées dans le doeument. 

4. E X A M E N  D E  P O I N T S  PA R T I C U L I E R S  C O N C E R 
N A N T  L E  C L O U A G E  

4.1 Généralités 

Deux phi losophies s'affrontent au sujet de la méthode : 

pour eertains, le elouage est une teehnique rustique dont les appliea
tions sont à l imiter à des eas simples. Dan s ee sens la teehnologie du 
clouage et les spéeifieations ne doivent pas être trop sophistiquées; 

pour d'autres, le elouage néeessite des spéeifieations aussi sévêres 
que d'autres teehniques tels que les anerages par exemple, ee qui 
permettrait l'uti l isation du elouage dans les 3 eatégories géoteehni
ques définies dans I 'EC7. 

4.2 Définitions (chapitre 3) 

Le doeument définit des teehniques non (ou peu ?)  utilisées en Suis
se ou le elouage est prineipalement réalisé sous la forme de forage 
et injeetion. 11 s'agit : 

des méthodes pereussives avee mise en place par vibration et/ou bat
tage; 

des méthodes balistiques avee mise en plaee par laneement à haute 
vitesse au moyen d' ai r eomprimé ou de proeédé similaire. 

4.3 Conception de l'ouvrage (chapitre 7) 

Le texte aetuel inelut seulement des eonsidérations générales su r les 
aspeets d'organisation tels que définition des étapes, du délai entre 
étapes (important pour les elous forés et injeetés) , ete, le dimension
nement étant traité par ai l leurs dans I 'EC?. 

Certains aimeraient être plus eomplets en introduisant : 

des relations entre les faeteurs de séeurité et la surveillanee mise en 
plaee (monitoring); 

des faeteurs de séeurité su r les frottements issus de l'expérienee ou 
d'essais d'arraehement, puisque le eas C de I'EC7 n'est pas eomplet. 

4.4 Comportement à la corrosion (chapitre 6) 

La durée d'uti l isation définissant un elouage tempo rai re ou permanent 
varie. De maniêre simi laire à la reeommandation SIA 191 /1 ,  l'idée de 
repousser à 5 ans la l imite n'est pas aeeeptée, la l imite de 2 ans étant 
préférée de maniêre s imi laire à ee qui existe pour les anerages pré
eontraints. Les rêgles existantes sont d'ailleurs três variables puisque 
CLOUTERRE définit le provisoire eomme inférieur à 18 mais, la re
eommandation SIA 2010 eomme inférieure à 6 mois, ete. 

Pour du elouage permanent, eertains pays autorisent le reeours à de 
l'aeier nu dans le terrain sous eertains eonditions d'agressivité en re
eourant à la surépaisseur (CLOUTERRE), d'autres l'interdisent (re
eommandation _81A 191 /1  ) . 

Certains pays nordiques autorisent des elouages permanents dans 
des situations de risque élevé san s proteetion par gaine plastique ear 
la teehnique util isée ne le permet pas (elou autoforant). 

11 est done trop tôt à ce jour d'imaginer le eontenu du texte définitif. 

4.5 Contrôles d'exécution (chapitre 1 0) 

La diseussion au sujet des essais est également três ouverte. Elle 
eoncerne à la fois les essais d'arraehement initiaux et les essais de 
eontrôle des elous exéeutés. 

Le nombre d'essais d'arraehement est trés variable; i l  peut être un 
pourcentage des elous prévus, un poureentage des surfaees de pa
rement. 

Les essais statiques d'arraehement peuvent être réalisés su r la base 
de pal iers (mesure de la eharge et du fluage) ou de vitesse de dépla
eement eonstant. Ce dernier essai normalisé en Franee va probable
ment être modifié. 

Les essais peuvent être réalisés par arraehement dans la zone résis
tante, par arraehement (pull out test) ou enfoneement (push in  test) 
dans la zone aetive. 

Les essais de eontrôle peuvent être réalisés sur des elous queleon
ques (saerifieial nails) ou su r des elous prévus en eonséquenee avee 
une petite longueur l ibre, avee le risque dans ee dernier eas que ees 
dern iers soient mieux soignés par l 'entreprise. 

5 .  C O N C L U S I O N  
A u  vu d e  l'avaneement d u  doeument, i l est trop tôt pour savoir ee que 
sera son eontenu final. 

Les quelques points développés ei-dessus montrent qu'i l existe de 
três nombreuses méthodes, généralement liées à des développe
ments initiés par des construeteu rs .  

De ee fait, l'établissement d'un norme européenne est rendue eom
plexe par les différents éléments à eoncilier. 

Adresse de l'auteur: Christian Heubi 
ingénieur dipl. EPF 
Bonnard & Gardel l ngénieurs-eonseils SA 
Lausanne 
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Bemessung von Vernagel ungen 

Fei-Loung Yang, Zürich 

Es wird ein Bemessungskonzept von Vernagelungen vorge
schlagen, das auf zwei Gleitkõrpern 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 aut Kote K geplant (Bild 1). In  diesem 
Fali muss der Strassenkõrper geschüttet werden. Wird die Bõschung 
tlach, z.  B. mit einer Neigung von 2 : 3 gestaltet, so kann der Schütt
kõrper ohne jegliche Kunstbauten (Stützmauern) stabil sein. Datür 
aber nimmt er eine grosse Grundtlache in  Anspruch. Um die Platz
beanspruchung zu reduzieren, muss man ei ne sehr steile Bõschung 
projektieren (Bild 2). Dabei kan n die Bõschung aber ohne Stützkon
struktionen nicht stabil sein. Datür wurde Antang der 60er-Jahre die 
Bauweise «bewehrte Erde, erfunden. Bei di ese r Bauweise erfolgt de r 
Bautortschritt von unten nach oben. 

Wird die Strassenaxe bergseits verschoben, so ist ein Anschnitt des 
bestehenden Hanges ertorderlich (Bild 3). Gestaltet man aut der Berg
seite eine tlache Bõschung, so kann der angeschnittene Hang ohne 
jegliche 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
bõschung gewahlt, welche jedoch zusatzlich gestützt werden muss. 
Eine wirtschatliche Bauweise stellt die «Vernagelung, dar, sotern 
datür die Einhaltung der Deformation nicht im Vordergrund steht. Die 
Bauweise «Vernagelung, wurde dafür erfunden (Bild 4). ! m  Gegen
satz zur Bauweise «bewehrte Erde, erfolgt de r Bautortschritt de r Ver
nagelung von oben nach unten.  

V E R N A G E L U N G  
De r Vernagelung liegt das Prinzip zugrunde, anstehenden Boden oder 
Fels mit zugfesten Bewehrungsstaben,  sogenannten Nageln,  zu sta
bi l isieren 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 Bóschungen zur Anwendung. 
Dabei wird der Boden bzw. der Fels zusatzlich zur Sicherung des 
Gelandesprungs herangezogen .  

B A U V O R G A N G  
Nagelwande 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 Tiete je nach Kurz
standfestigkeit des Bodens oder Felsens. 

• Sicherung der freien Wandflache ei ne r La g e mit (bewehrtem) Spritz
beton. 

• Einbringen der Nagel (gerippter Stahlstab) mittels Bohrungen unter 
geringer Neigung zur Horizontalen mit schubfestem Verbund aut 
ganzer Lange durch Zementinjektion in die Bohrlócher (Bi ld 5). 

Strassen-Axe 1 

___éote K 

3 
2 

Baufortschritt 

Bild 1: Schüttung für eine Strasse mit flacher Bóschung. Ein Stützbauwerk ist nicht erforderlich. 

t Kote K 

Strassen-Axe 1 

/1------ - - - - - - - - - - - 1 - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - 
H-----.- - - - - - - - - - -�-- - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - -

l H-------- - - - - - - - - - � - - - - - - - - - - - - - - - -
/1------ - - - - - - - . . . . . .  , . . . . . . . . . .  . 

Bild 2: Schüttung für eine Strasse mit sehr steifer Bóschung.Ein Stützbauwerk ist erforderlich, z. B. mit «Bewehrter Erde". 
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Axe 1 
l 

+ Strassenaxe verschoben 

Kote K 
_j_ 

Bild 3: Hanganschnitt für eine Strasse mit f/acher 86schung. Ein Stützbauwerk ist nicht ertorder/ich. 

A xe 1 
Baufortschritt 

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

Bild 4: Hanganschnitt für eine Strasse mit sehr steiler 86schung. Ein Stützbauwerk ist erforderlich, z.B. mit « Vernagelung". 

Spritzbeton 

Netzbewehrung 

gerippter Stahl ---� nurbei 

2a. Zementinjektion im Werk 
} permanenten 

Nageln 

4. gerippter S ta h l 
Mutter 

Platte 

A - A  

�,o;;;;:� !A '\7-,,.;:;::::�;,;,;,::; 

1 .  Bohrloch 
2b. Zementinjektion vor Ort 

3. PE-Schutzrohr 
2a. Zementinjektion im Werk 

4. gerippter Stahl 

B E M E S S U N G S G E G E N S TA N D  

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

Die Lãnge der Nagel muss so bemessen sein, dass der vernagelte 
Kórper, wie ei ne Schwergewichtsmauer wirkend, in der Lage ist, den 
aktiven Erddruck des angeschnittenen Hanges sicher in den Unter
grund abzuleiten (Bíld 6}. Dazu erforderlich sind die Nachweise der 
üblichen Kipp- und G leitsicherheit sowie d er Bodenpressungen. Dabei 
sollten ke ine negativen Kantenpressungen auf Ebe ne AB zugelassen 
werden. 

l m zweiten Schritt ist di e so gewahlte Nagellange noch unter d em Ge
sichtspunkt de r g lobalen Stabil itat zu überprüfen.  Dabei gilt es, nach
zuweisen, dass die massgebende, durch den Fusspunkt B laufende 
Gleitflache (Bild 6) noch eine ausreichende G leitsicherheit im Ge
brauchszustand aufweist. Sonst muss die Nagellange ( in erster Linie 
der unteren Nagelreihen) nach hinten verlangert werden. Dadurch 
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Bild 5: Boden- und Felsnagel 

wird die massgebende Gleitflache nach unten gedrückt, und die glo
bale Sicherheit erhóht sich. 

l m  Rahmen dieses Aufsatzes werden die Bemessungsmodelle 
« Schwergewichtsmauer, un d «globale Stabilitat, gemass Bild 6 nicht 
weiter verfolgt. 

Die Dichte de r Nagel, ausgedrückt in der Anzahl der Nagel pro Qua
dratmeter der Wandflache, wird aut Grund eines Tragsicherheits
nachweises bestimmt. Es handelt sich dabei um ei nen Nachweis de r 
inneren Sicherheit des vernagelten Kórpers. Dafür ist eine Vielzahl 
von Gleitflachen anzunehmen und im einzelnen zu untersuchen. 

Eine Gleitflache schneidet mehrere Nagel, in  welchen Zugkrafte wir
ken (Bild 7). Der Gleitkórper, an dem Krafte G, P, Q, , 02, C, und C2 
wirken, muss durch die gesuchte Nagelkraft T zurückgehalten wer
den. 
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Bild 6: Bemessungsmodelle zur Bestimmung der 
Nagellange. 
(«Schwergewichtsmauer" und «g/aba/e Stabilitat») 

fiiiiiTíij ( 1 )  Kippsicherheit f) � (2) Gleitsicherheit -
(3) Bodenpressungen 

a, 

a, 

7 m  

a, 

Querschnitt 

Boden
schicht 2 

Bild 7 (unten): 
Berechnungsmode/1 zur Bestimmung der 

Nageldichte. (Tragsicherheitsnachweis) 

Kraftepolygon 

Q, 

e, 

--- T 
Boden

schicht 1 a, 

Nageldichte: 

Horizontaler Abstand ah = 

Vertikaler Abstand av = 

Nagellange L 
Nagelwinke l 1l 
Nagelreihen n = 

(Be ispiel) 
2.0 m 

1.5 m 

5.0 m 
1 0 0  

5 

./ e, 
p 

Geschnittene Nagellangen 1 1  = 0, 1 2 =0 ,  1 3  = 1 .0 m, l 4 = 2.5 m, 1 5  =4.4m 

Nagelkraft T = T3 + T4 + T5 kN/m 

B E M E S S U N G S M O D E L L  

Es wird e i  n Berechn ungsmodell mit zwei Gleitkõrpern und drei Gleit
tugen vorgeschlagen (Bild 9a). Der Baugrund kann zwei Schichten 
autweisen .  Eine Gleitflii.che ABe mit zwei gebrochenen Linien wird 
angenommen. M an beginnt mit d em oberen G leitkõrper (2) .  Aut Gleit
kõrper 2 wirken die Krii.fte (Bild 8): Autlast P,, Kõrpergewicht G,, Re
aktion Q, Kohii.sion e,, e,, Wasserdrücke W2, AW2 und Erddruck E •. 

Di e Kratte sollen sich in  ei ne m Krii.ftepolygon schliessen. Daraus lii.sst 
sich E. entweder graphisch oder aber unter Anwendung des Sinus
satzes mit den Werten u2, <p2, e,, e,,, P2, G2, W2 u nd AW2 mathema
tisch bestimmen. Anschliessend wird G leitkõrper 1 betrachtet. Die 

G leitflii.che ABe schneidet mehrere Nii.gel, bei d ene n Nagelkrii.tte wir
ken. Gesucht ist die erforderliche Nagelkraft T, welche alle aut Gleit
kõrper 1 einwirkende Krii.fte i m Gleichgewicht halten soi l. Es sind dies: 
Autlast P, Kõrpergewicht G1, Reaktion Q1, Kohii.sion e, , e,, (= - e,,), 
Erddruck E. und zusii.tzlich noch Wasserdrücke w, und AW, .  Die Lõ
sung der ertorderlichen Nagelkratt T lii.sst sich wiederum entweder 
graphisch oder analytisch bestimmen. Die Lõsung ist in  Bild 9b und 
9c angegeben. Die wirkenden Kratte aut die beiden Gleitkõrper sind 
in der tolgenden Tabelle zusammengestellt (Bild 8). 
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Krãfte 

Gleitkõrper 2: 

G2 Gewicht Baugrund 
p2 Auflast 
c2 Kohasion auf BC 

C12  Kohasion auf BD 
02 Reaktion auf BC 

w2 horizontaler Wasserdruck 
AW2 vertikaler Wasserdruck (Auftrieb) 

E a Erddruck auf BD 

Gleitkõrper 1 :  
G1 Gewicht Baugrund 
p1 Auflast 
c1 Kohasion auf AB 
C21 Kohasion auf BD = - C 12  
01 Reaktion auf AB 

w1 horizontaler Wasserdruck 
AW 1 vertikaler Wasserdruck (Auftrieb) 

E a Erddruck auf BD 

T gesuchte Nagelkraft 

T R A G S I C H E R H E I T S N A C H W E I S  

Der Tragsicherheitsnachweis wird a n  einer Gleitflache auf dem so
genannten «Bemessungsniveau, durchgeführt. lm Bemessungsni
veau werden die Belastungen (Baugrund und Auflast) mit den Teilsi
cherheitsfaktoren 'YG und ra vergróssert, wahrend die Widerstande 

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

h 

Grõsse 

* 

* 

* 

* 

x 
* 

* 

x 

* 
* 

* 

* 

x 
* 
* 

* 

x 
* = bekannt 

Richtung 

* 

* 

* 

* 

* 

* 

* 

* 

* 
* 

* 

* 
* 
* 
* 

* 

* 

X =  nicht bekannt 

Bild 8: Wirkende Krafte 
aut die G/eitkórper 1 und 2 

(Bodenkennwerte y, <p, e u nd Nageltragkraft T) mit den Wider
standsbeiwerten "(R0, "(Re un d "(AT reduziert werden. Unter Einwirkung 
der vergrósserten Belastungen u nd der reduzierten Widerstande 
(Bemessungswerte) sollen Gleitkórper 1 und 2 i m Gleichgewicht ste
hen (Gieitsicherheit F =  1 .00). 

Schicht 2 :  

Annahmen: 

Geometrie Terrain 

a ,  � .  h 

Geometrie G leitflache 

u1 , <h , A, B , C 

Bodenkennwerte 

<p1 . c1 , Y1 und 

<p2, C2 , y2  

Schicht 1 :  o = Reibungswinkel auf BD 
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Y 1  
(j) 1  
c1 

Wasser 

W1 , AW1 ,  W2, AW2 

Gesucht: 
N agelkraft T (kN/m) 



B E M  E S S U N G S S C H R I T T E  
(Die Zahlen gelten für das Beispiel) 

1 .  Annahmen 

• Geometrie des Querprofiles (Bild 10) 

a = Wandneigungswinkel gegenüber der Vertikalen 

� = Gelandeneigungswinkel gegenüber de r Horizontalen = 15° 

h = Abtragshóhe = 7.0 m 

h, = Hóhe der Schicht 1 

• Anordnung der Nãgel 

L; = Nagellange 

a, = vertikaler Abstand de r Nagel 

= 3.3 m 

= 5.0 m 

= 1 . 5  m 

ah = Horizontaler Abstand de r Nagel (erste W ahi) = 2.0 m 

11 = Neigungswinkel gegenüber der Horizontalen = 10° 

• Belastungen (Charakteristische Werte) 

p,,= Oberflachenlast = 10 kNim2 

y, = Raumgewicht Baugrund = 21 kNim3 

• Charakteristische Bodenkennwerte 
(zwei Bodenschichten) 

<p,,= Reibungswinkel, Schicht 1 

eK, =  Kohasion, Schicht 1 

<pK2= Reibungswinkel, Schicht 2 

cK2= Kohasion, Schicht 2 

• Wasser: 
Nicht vorhanden 

• Teilsicherheitsfaktoren 

YG = für Raumgewicht Baugrund 

Yo = für Oberflachenlast 

• Widerstandsbeiwerte 

YR � = für Reibungswinkel 

YRc = für Kohasion 

YRr = für Nagelkraft (Mantelreibung) 

• Spezifische Nagei-Reibungsfestigkeit 

(Mantelreibung zwischen Boden und Zementinjektion, 

= O kNim2 

= 28° 

= 10 kNim2 

1 .0  

1 .5  

1 .25 

1 .6  

1 .5  

Bohrloch D = 0.1 m) 

Reibungsfestigkeit 'ts = 120 kNim2 

spezifische Nagei-Reibungsfestigkeit !s = n · D · 'ts = 38 kNim 
(pro Nagellange) 

De r Wert !s ist unbedingt durch Ausziehversuche vor Ort zu verifi
zieren. 

2. Berechnen der Bemessungswerte 

• Belastungen 

Poo = Yo · PoK 

yd =. YG . YK 

• Bodenkennwerte 

1 .5  x 10 

1 .0  x 21 

= 15 kNim2 

= 21 kNim3 

( tan <p J ( tan32°) 
<p", = arc __ K_1 = arc � = 26.6° 

YR<fl 

= o l 1 .6  = O kNim2 

<!'d2 = a re ( ta��K2 J = arc ( ta1

n

2�o) = 23.0° 

Cd2 = cK2 l YRc = 10 l 1 .6  = 6 .3  kNim2 

= 23.0° 

XH22 

X2 XH2 

Bild 9b: Kraftepolygon Gleitkórper 2 

Hilfsgróssen: XV2, XH2, V2, XV, XH22, X2 
XV2 e2 sin v2 
XH2 = e2 · cos v2 
V2 = G2 + P2 - A W2 - e,2 
XV = V2 - XV2 
XH22 = XV · tan (v2 - (/)2) 
X2 = XH22 + W2 - XH2 

--+ E a = X2 l cos (v2 - rp2 - 8) · cos (v2 - rp2) 

xvv 

V 1  U 1 -<p 1-

w ,  

V1 G1 

X3 

p , l  c2J 
X4 

Bild 9c: Kraftepolygon Gleitkórper 1 

AW 1 

Hilfsgróssen: XV1, XH1, V1 XVV, X3, X4, Y1, Y2 
XV1 = e, sin v, 
XH1 = e, cos v, 
V1 = G, + P, + e21 - AW, 
XVV = V1 - XV1 
X3 = XVV · tan (v, - cp,) 
X4 = X3 + W, - XH1 

Y1 = Ea l cos (v, - cp, + 11) · cos (v, - cp, - 8) 
Y2 = X4 l cos (v, - cp, + 17) · cos (v, - cp,) 

--+ T = Y1 + Y2 

e ,  
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• Spezifischer Nagei-Reibungswert 
!d = le l 'YRT = 38 1 1 .5 = 25 kNim 

Die 8emessungswerte gehen in die 8erechnung de r erforderlichen 
Nagelkraft ein (Bild 9). 

3. Annahmen der Gleitflãchen 
Auf de r Schichtgrenze werden z.8. drei Punkte 81 bis 83 gewahlt 
(Bild 10}. Der Gleitwinkel in  der Schicht 1 betragt '\h = 30°, 35° 

und 40°. Der massgebende Gleitwinkel in der Schicht 2 u2 ist ab
hangig vom Reibungswinkel <Pd2 und 86schungswinkel � ( in un
serem 8eispiel: 46°). Die gewahlten drei Gleitflachen werden n un 
untersucht. Si e schneiden Teile de r Nagel. Nu r dort wirken die Na
gelkrafte. 

4. Berechnen der vorhandenen Nagelkraft Td,vom. 
Die Teilnagelkraft errechnet sich mit de r Formel T d,; = td · l; l ah. Die 
Summe al le r Teilnagelkrafte ist di e vorhandene Nagelkraft für di e 
untersuchte G leitflache : T d, vorh = I  T d, ; .  Dari n bedeuten: l ; = Lange 
des i-ten geschnittenen Nagels h inter d er Gleitflache un d ah = erst
gewahlter horizontaler Nagelabstand. 

Die vorhandene Nagelkraft für die Gleitflache A82C2 betragt Td,vorh 

= 118.8 kNim. (Bild 10, Tabelle, Nr. 2) 

5. Berechnen der erforderlichen Nagelkraft Td,ert. 
Di e erforderliche Nagelkraft Td, erl· wird analytisch mit de n Formeln 
im 8ild 9 bestimmt, wobei die Winkel qJ, õ (= <P). ll. und die Krafte 
G, P, usw. als 8emessungswerte einzusetzen sind. 

lm Folgenden wird auf eine vollstandige Wiedergabe der 8e
rechnungswerte verzichtet. Die gesuchte erforderliche Nagelkraft 
für die Gleitflache A82C2 betragt T d, eri· = 170.6 kNim (Bild 10, Ta

bel/e, Nr. 2) 

Bild 10: Bemessungsbeispiel (Geometrie) 

h = 7.0 

A 
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6. Beurteilen der Nageldichte 
Es wird geprüft, ob die vorhandene Nagelkraft die erforderliche 
übersteigt oder nicht. Wenn nicht, so muss die Nageldichte (ho
rizontaler Abstand ah) verdichtet werden. 

Für die massgebende Gleitflache A82C2 ist die vorhandene Na
gelkraft ( 118.8) kleiner als die erforderliche ( 170.6). Der erforder
l iche horizontale Nagelabstand muss deshalb von 2.0 m auf 
ah = 118 .8 1 170.6 x 2.0 = 1 .39 m verkürzt werden (8ild 10, Tabel
le, N r. 2). 

7. Die Untersuchung wird für andere Gleitflachen analog wiederholt, 
bis die optimale und befriedigendste Nagelanordnung gefunden 
i s t. 

Bemessung des Stahlstabes 

Nachdem die Nagellange und -Dichte definitiv bemessen worden sind, 
muss am Schluss d er Querschnitt des Stahlstabes (A.) bestimmt wer
den. Dabei sind die Stahlgüte (f, = z .8.  500 Nlmm2, Fliessgrenze), der 
Widerstandsbeiwert (YRr = 1 .5 für Nagel) ,  die spezifische Nagelkraft 
(td = z.8.  25 kNim) und die Nagellange L =  5 m die bestimmenden Pa
ramenter, und die folgende 8edingung ist zu erfüllen: 
Tragkraft Te = t, · A. > td · 'YRr · L 

Für dieses 8eispiel ist ein Stahlstab mit einem Durchmesser von 
22 m m erforderlich. Gewahlt wird aber ein Durchmesser von 25 mm. 

Schicht 2,  kein Wasser 
Chara kteristische Werte 

'Y k  = 2 1  kN/m3 

<p k2 = 28 o 

Ck2 = 1 O kN/m2 

Bemessungswerte 

"f d  = 2 1 kN/m3 
= 23 o 

= 6.3 kN/m2 

Sch icht 1 ,  kein Wasser 
Chara kteristische Werte 

'Yk  = 2 1  kN/m3 

<i' k1 = 32 0  
ck1 = O  kN/m 2 

Bemessu ngswerte 

'Yd = 2 1  kN/m3 

<j) d1 = 26.6 o 

Cd1 = O  kN/m2 



= td ·  L: l l an 
= erstgewahlter horizontaler Nagelabstand = 2.0 m 
= spezifische Nagelkraft = 25 kN/m 

1 2 3 4 5 6 
Untersuchte Gleitwi n kel Erforderl iche Summe der Vorhandene Erforderl icher 

N r. Gleitflache Nagelkraft geschn ittenen Nagel kraft Nagelabstand 
Nagel langen 

1)1 1)2 Td. erf 11 • • • • . • • • • . • . . • •  15 = L I Td. vorh a h 
[o] [o] [kN/m] [m] [kN/m] [m] 

1 
AB1 C1 30 46 1 37.2 0 + 0 + 1 .0 98.8 

+ 2.5 + 4.4 7.9 < 1 37.2 1 .44 

2 AB2 C2 35 46 1 70.6 o +  0.5 + 1 .6 1 1 8.8 
+ 3.0 + 4.4 9.5 < 1 70.6 1 .39 

3 
AB3 C3 40 46 1 90 . 0  0 . 5  + 1 .3 + 2 . 1  1 46 . 3  

Bi/d 10: Bemessungsbeispiel (Ergebnis) 

Schlussbemerkungen 

Die Bauweise « bewehrte Erde» wurde antangs der 60er-Jahre er
tunden. Zu jener Zeit hat auch die Vorspanntechnik i m Grundbau Ein
zug gehalten. Die vorgespannten Bodenanker haben in den vergan
genen 40 Jahren im Grundbau so domin iert, dass niemand sich tür 
die Bauweise « Vernagelung» interessiert hat. Seit einigen Jahren wird 
die Vernagelung jedoch vermehrt in der Praxis angewendet, weil sie 
kosten- und unterhaltsgünstiger ist als die Bodenanker. 

Die Bemessung der Vernagelung aut innere Tragsicherheit kann mit 
Hi lte eines kleinen Computerprogramms (vom Verfasser) rasch erfol
gen. 

Aut die Verformung von Nagelwãnden sei an dieser Stelle nur am 
Rande hingewiesen. Sie kan n selbstverstãndlich mit de r Methode de r 
Finiten-Eiemente erfasst werden und ist bei m Bau periodisch zu über
wachen.  

+ 3.3 + 4.5 1 1 . 7 < 1 90.0 1 . 54 

Hinsichtlich des Korrosionsschutzes sei zum Schluss noch erwãhnt, 
dass die Nãgel aut die ganze Lãnge doppelt korrosionsgeschützt sind 
(PE-Schutzrohr und Zementinjektion in nen und aussen, siehe Bild 5). 
Daher kõnnen solche Nãgel tür permanente Nagelwãnde ohne wei
teres verwendet werden. Ausserdem: Die Nãgel sind nicht vorge
spannt, weshalb, im Gegensatz zum vorgespannten Bodenanker, die 
Getahr einer Spannungskorrosion nicht besteht. Meiner Meinung 
nach muss der Nagelkopt (Piatte und Schraube) eines permanenten 
Nagels i m Gegensatz zum permanente n Bodenanker nicht unbedingt 
gegen Korrosion geschützt sein, denn man kann beim Tragsicher
heitsnachweis durchaus aut die Mitwirkung des Nagelkoptes ver
zichten. In diesem Fali muss m an stets nu r den kürzeren de r zwei ge
schnittenen Nagelteile tür die Ermittlung der vorhandenen Teii-Na
gelkraft wãhlen ( in unserem Beispiel wurde der lãngere Nagelteil der 
5. Nagelreihe berücksichtigt, weil der Nagelkopt permanent korrosi
onsgeschützt angenommen wurde). 

Adresse des Verfassers: Fei-Loung Yang, dipl .  l ng .  ETH 
lngenieurbureau Heierli AG 
Postfach, 8033 Zürich 
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Dimensionnement et fluage à moyen terme d'un mur cloué de grande hauteur 

René Marche et Marc Favre 

1 .  C A D R E  

L'autoroute 1 permet l e  contournement d e  Geneve par I'Ouest. La 
pénétration dans la vil le depuis le Sud Ouest se fai! par l 'autoroute 1 a 
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 Figu re 1. Les tubes sont construits à l ' intérieur d'une fouil
le provisoire dont la profondeur atteint localement 22 m.  Une vue de 
la fouille est montrée s ur  la Figu re 2. Le soutenement des fou i l les pro
visoires a été réalisé avec des parois clouées. 

A l 'heure actuelle, le calcul des parois clouées est bien ma1trisé à 
l'égard de la stabilité. La prévision des déplacements de ces ouvra
ges est moins sO re. Pourtant, à l'avenir, i l faut s'attendre à ce que des 
murs cloués soient util isés comme ouvrages permanents avec des 
fondations existantes en tête. Dan s ce cas, i l est nécessaire de prévoir 
correctement les déplacements du m ur de façon à vérifier qu'i ls son! 
tolérables pour la fondation située en tête. 

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

Perly 

- - - , __ 

o 

Saiht-Julien

en-Genevois 

2 km 

Echelle 

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

2. T R A N C H E E  C O U V E R T E  D ' A R A R E  

La tranchée couverte d'Arare a u n  e longueur d e  l'ordre d e  630 m .  E l i  e 
est constituée de deux tubes à deux voies séparés par un mur cen
tral. La vue en plan de l'ouvrage est montrée sur la Figure 3. 

Les configurations type aux profils M 600 et M 700 sont définies res
pectivement su r les Figures 4 et 5. Les talus provisoires sont réalisés 
selon un profil mixte, talus couchés à 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 
l'ordre de 272 000 m', e l i  e a été réalisée d'avril 1994 à mars 1995. 

Les profils en travers auxquels on se référera par la suite son! définis 
sur la Figure 3. 11 s'agit des profils M 550, 600, 650 et 700. La zone 
instrumentée par I'EPFL se trouve au portail ouest de l'ouvrage au 
profil M 250. 

Lae 

Léman 

SUISSE 

Lyon, Chamonix 

Ita li e 

Fig. 1: Situation 
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Fig. 3: Vue en p/an 

SECTION INSTRUMENTEE EPFL 

o 1 00 m 

Echelle 
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21 .80 

Fig. 4: Configuration au profil M600 

TUBE NORD 

Echelle 

Fig. 5: Configuration au profil M700 

3 .  C O N D I T I O N S  D E  S O L  E T  D ' E A U  

Le vallon des Vaux est entaillé dans une moraine limoneuse riche en 
cail loux qui  repose su r de pu issantes assises gravelo-sableuses, les 
deux formations étant d'origine würmienne. Le fond du vallon a été 
comblé par des dépôts récents de colluvions qui proviennent du déla
vage des versants. 

La stratigraphie mise à jour est définie su r la Figu re 6. Les couches 
suivantes sont rencontrées à partir de la surface sous la couverture 
végétale : 

( 1 )  les colluvions (3)1'1 constituées d'argile ou sa b le limoneux avec 
quelques galets, de plasticité faible à moyenne et de consistance 
généralement moyenne à raide. L'épaisseur de cette couche est 
comprise entre 0.0 et 2.7 m avec une valeur moyenne de 1 .2 m ;  

1'1 selan la c/assification systématique des so/s genevois 

1 x 1 5° L= 1 2 m  

INCLINOMETRE 

1 x 1 5° L= 1 2  m 

(2) la moraine limoneuse würmienne à cailloux et blocaux alpins (7c1 ) 
constituée de gravier l imono-argileux et d'argile limono-graveleu
se avec des b loes localement, de plasticité faible et de compacité 
moyenne à tres dense ou de consistance tres raide à du re. L'épais
seur de cette couche est comprise entre 0.6 et 13.1 m avec une 
valeur moyenne de 5.1 m; 

(3) les cailloutis morainiques profonds würmiens, ou alluvions an
ciennes, (9a) constitués de graviers avec un peu de l imon, de pla
sticité faible et de compacité tres dense. Cette couche est ren
contrée à des profondeurs comprises entre 3.0 et 13.3 m avec 
une valeur moyenne de 7.9 m. 

li n'a pas été mis en évidence l'existence d'un pendage défini des cou
ches dans le sens transversal à l'ouvrage. Le passage de la couche 
de moraine limoneuse (7c1 ) à la couche d'alluvions anciennes (9a) 
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s 431 s 432 s 433 s 434 s 435 s 436 s 437 s 438 

M200 

j SECTION INSTRUMENTEE EPFL 

M300 M400 
LEGENDE 

COLLUVIONS 
Argile ou sable limoneux 
avec quelques galets 

Tranchée couverte 

9 a  

M500 

Fig. 6 : Profil en long géotechnique 

Fig. 7: Résistance à la pénétration standard 

o o 

Résistance à la pénétration standard, 
coups l 30 em 

50 1 00 1 50 200 
,-------.-------.-------.------. 

3 

5 

E ...: ::l Q) "O e .2 2 0... 

z o 
1 0  � o z o LL 

w o 
::J <( w 
;::: z 4 

/ 
LEGENDE 

15 Colluvions l 
3 Moraine 4 
4 Cailloutis • 

Forage 

6. 8439 
D 8440 
o 8441 
o 8442 

20 • 8431 à 438 

50 

M600 
PROFIL 

M700 

SECTIONS AVEC INCLINOMETRES 

M800 M900 

430 m 

425 m 

420 m 

415 m 

41 0 m  

405 m 

MORAINE LIMONEUSE A 
CAILLOUX ET BLOCAUX 
ALPINS (WURMIENNE) 
Gravier l imono-argileux 

CAILLOUTIS MORAINIQUES 
PROFONDS 
Gravier avec un peu de limon 

o 1 00 m 

Modéle GEOSTAB "' 

E au 
Sureharge 
Rupture circulaire et non circulaire 
Anisotropie l plans de glissement prédéterminés 

surface de rupture 
potentielle 
scellement 
(frottement latéral 
unitaire limite) 

T n, eflort axial 

Te, effort tranchant 

FS = 
Résistant 

Mete ur  

Fig. B: Possibilité de génération aléatoire 
Faeteurs de séeurité partiels Modéle de calcul GEOSTAB 

Te (1)  Frotlement latéral _, 
(2) Résistance du clou 

Rc=Rn l 2 (3) Plastification acier clou 

Tel2 

Tel1 

Surfaee de rupture 
potentielle 

P l 

l 

Te 

--
"'- (4) Plastification du: soi\ 

" l _ \_ - - -\- - - - - L - -

!l T s =e'+ N' tan <!>' 

P l 

Rn Tnl 

Pl, pression exercée par le elou su r le soi 
La, longueur d'anerage du elou dans le soi 
A, zone de moment maximum 
M, zone d'effort tranehant maximum 

T n 

Fig. 9: Effort résistant disponible Selan Blondeau e t al. ( 1 984) 



se fai! progressivement. La couche de transition peut avoir plusieurs 
metres d'épaisseur. La compacité des couches est toujours élevée. 

La résistance à la pénétration standard mesurée est montrée sur la 
Figu re 7. Si l 'on exclut la couche en surface de 6 metres d'épaisseur, 
les compacités son! caractérisées par des indices de pénétration stan
dard supérieurs à 60. 

Formation 

Colluvions 

Moraine 
e t 
Cailloutis 

Profondeur 

O à 6  m 

au-delà de 6 m 

Poids unitaire 

kN/m3 

20.0 

22.5 

23.5 
ou 24.0 

Tableau 1 :  Caractéristiques des so/s pour les analyses de stabilité 

Selon les reconnaissances, il n'y a pas de nappe établie au droit de 
l 'ouvrage mais l'expérience locale suggere de considérer comme tres 
probables des venues d'eau locales, distribuées de façon erratique 
et situées tan! dans la moraine limoneuse que dans les alluvions an
ciennes. 

Les paramétres géotechniques adoptés pour la conception des ou
vrages son! définis dans le Tableau 1 .  

Frottement latéral 
cC2> un itaire l imite 

(prédimensionnement) 
kN/m2 kN/m2 ' ' >  

o o 50 

28° 10 60 

30° 50 
40° o 72 

(1) selan résultats d'essais d'arrachement de e/ou réalisés dans des forma tian s identiques 
(2) les paramétres retenus sont ceux conduisant à la sécurité minimum. 

4 .  S O U T E N E M E N T  D E S  F O U I L L E S  

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

Au stade du prédimensionnement, la maille d'implantation pour les 
clous est 1 .50 m en quinconce, tan! horizontalement que verticale
ment. Les clous utilisés son!, su ivant la longueur, des barres G EWI 
ou DYWI DAG ayant les caractéristiques mécaniques suivantes : 

Longueur, m 

0'2.0 N/m m' 
N/m m' 

GEWI 

5-12 m 

500 

600 

DYWIDAG 

16-18 m 

835 

1030 

Les clous inclinés de 10° sous l 'horizontale, son! mis en place dans 
des forages tubés réalisés par roto-percussion à l' ai  r et scellés avec 
un coulis dosé à C/E = 2 dans un forage de diametre 1 14 mm. Les 
premiers clous son! munis d'un tube de réinjection <jJ 12/16 mm com
portant une manchette par metre l inéai re ; chaque clou équipé d'un 
tube de réinjection est soumis à au moins une réinjection à 24 heu
res. Tous les clous ont été précontraints à la clef dynamométrique à 
raison de 15 kN pour les clous de longueur inférieure à 10 m et 30 kN 
pour les clous de longueur supérieure ou égale à 10 m .  

L e  parement est constitué d'une couche d e  béton de 1 5  e m  d'épais
seur, projeté en deux passes par voie seche et dosé à 300 kg/m3. L'ar
mature est constituée de deux nappes de trei l l is soudés K 335 (de 
3.35 cm'/ml dans chaque direction). Le béton est projeté immédiate
ment apres la pose du treill is, le forage des clous étant réalisé apres 
la mise en place du béton projeté. 

Des d rai n s de 2 pouces de diametre sont mis en place sel o n un e mai l
le de 4.5 m horizontalement et 3 m verticalement avec u ne longueur 
supérieure de 1 m à celle des clous voisins. Des barbacanes sont 
mises en place chaque fois que des venues d'eau son! constatées 
lors de la réalisation du gunitage. 

5. D I M E N S I O N N E M E N T  

La stabilité des parois clouées a été examinée au moyen d u  modéle 
de calcul à la rupture appelé G EOSTAB que nous avons développé 
depuis 1 985 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 su r cette figu re sont pris en compte: 

( 1 )  la stabilité d'ensemble 

(2) la soll icitation individuelle du scellement 

(3) la soll icitation structurale des clous. 

L'équi l ibre de la masse de soi l imitée par la surface de rupture envi
sagée est étudié. La stabilité est caractérisée par un facteur de sé
cu rité FS qui est le rapport des forces qui tendent à s'opposer au glis
sement (résistance au cisaillement le long du plan de rupture, poids 
des tranches éventuelles à l'aval, résistance du clou) et des forces 
qui  tendent à causer le glissement (poids des tranches amont et 
surcharges essentiellement). 

Le modéle 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, l'existence de plans de glissement prédé
terminés, des facteurs de sécurité partiels et l 'effet du séisme. 

L'effort avec lequel le clou peut contribuer à l 'équil ibre, est borné par 
plusieurs modes de rupture qui ont été décrits par SCHLOSSER et 
al. 1983. Ce son!, selon la Figure 9 ; 

(1 ) la résistance du scellement 

(2) la résistance de l ' inclusion, le cas échéant en soll icitation 
combinée d'effort longitudinal e! d 'effort tranchant 

(3) la plastification de l' inclusion soumise à un moment 

(4) la plastification du soi devant la barre (labourage) 

On est appelé à définir la valeur maximale possible de l'effort de sta
bi l isation que peut apporter l' inclusion selon son angle d'inclinaison a 
par rapport au plan de gl issement. Cette valeur est définie sur la Fi
gure 9. 

La surface l imite est en général trés aplatie et par suite 

si a est petit, la barre est soll icitée essentiellement en traction 

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

La résistance à l 'arrachement du scellement considérée pour le cal
cul de prédimensionnement est 20 kN/ml (60 kN/m') de O à 6 m de 
profondeur et 24 kN/ml (72 kN/m') au delà 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 son! les su ivants : 

Stabilité générale et 
Résistance du scellement 

Limite de rupture des armatures 

Facteur de sécurité 

1 .4 

1 .8  
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2000 surfaces calculées AHitude plan d e  référence 41 0 .00 m 50 

SOLS "( : "fsat e <l> qs 

D . 1 ( 20.00; 20 .00) . 1 .00 50.00 / 1 .00 .00 / 1 .00 .00 / 1 .40 

� 2 ( 22.50; 22.50) . 1 .00 1 0 .00 / 1 .00 28.00 / 1 .00 125 .00 / 1 .40 

�Er� 3 ( 24.00; 24.00) . 1 .00 .00 / 1 .00 40.00 / 1 .00 150 .00 / 1 .40 

� 4 ( 20.00; 20.00) . 1 .00 .00 / 1 .00 28.00 / 1 .00 .00 / 1 .40 

YtE!te L 0'. Esp 0 F arma 
C L O U  1 43 1 .82 1 8 .00 1 0 .00 2.00 . 1 1 4 568.00 /1 .800 

C LO U  2 430.32 1 8 .00 1 0 .00 2.00 . 1 1 4  568.00 /1 .800 

CLOU 3 428 .82 1 8 .00 1 0 .00 2 .00 . 1 14 568.00 /1 .800 

CLO U 4 427.32 1 6 .00 1 0 .00 2.00 . 1 1 4 568.00 /1 .800 

C LO U  5 425.82 1 6 .00 1 0 .00 2 .00 . 1 1 4  568.00 /1 .800 

C L O U  6 424.32 1 6 .00 1 0 .00 2.00 . 1 14 568.00 /1 .800 

CLO U 7 422.82 1 6 .00 1 0 .00 2.00 . 1 1 4  568.00 /1.800 

C LO U  8 42 1 .32 1 2 .00 1 0 .00 2.00 . 1 1 4  369.00 /1 .800 

C LO U  9 419.82 1 2 .00 1 0 .00 2.00 . 1 1 4 369.00 /1 .800 

N Xc V e R F s F so Cll C L2  C L3 C L4 C L5 CL6 C L7 
trac. t ra e. trac·. trac. trac. trac. trac. 

1 ·35.52 540.34 134.87 1 .470 1 .231 1 3 .97 73.93 136.15 123.70 190.27 259.42 3 1 5 .56 

2 - m .43 647 . 5 1  269.04 1 .478 1 . 1 24 109.72 166.00 223.17 204.59 263.66 3 1 5.56 3 1 5 .56 

3 -20.69 507.96 99.27 1 .483 1 . 198 48.90 103.12 1 59.57 1 42.09 203.93 268.88 3 1 5 .56 

4 -6 1 7 .38 1468.39 1229 . 1 4  1 .49 1 1 . 19 1  72.96 136.41 200.07 187.19 251 .26 3 1 5.55 3 1 5.56 

5 · 1 .9 1  487 .79 73.70 1 .507 1 .328 .00 8.22 68.06 54.75 122 .47 195.09 273.03 

6 -63.83 603.22 203.83 1 .509 1 .303 .00 41 .41 1 1 0.01 103.47 175.48 249.24 3 1 5 .56 

7 -6.80 502.96 89.64 1 .5 1 9  1 .367 .00 .00 40.90 32.91 105.73 182.91 265.01 

8 1 .50 477.20 62.67 1 .525 1 .3 1 1 .00 37.74 92.45 74.72 137.90 206 .31 280.52 

9 ·56 .62 544.46 148.36 1 .525 1 .098 142.26 192 .47 244.08 220.52 275.20 3 1 5 .56 3 1 5 .56 

10 - 1 2 .04 489 .08 78.50 1 .526 1 . 1 85 80.41 12Q.36 1 8 1 .05 158.90 2 1 6 .64 277.70 3 1 5 .56 

Fig. 10: Résultat du calcul, profil M700, Approche avec facteur de sécurité global 
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Facteur de sécurité 1 .470 

CLS C I...Q 
trac. t ra e 

205.00 205.00 

205.00 205 .00 

205 .00 205.00 

205.00 205.00 

203.69 205.00 

205.00 205.00 

199.25 205.00 

205.00 205.00 

205.00 205.00 

205.00 205.00 

Fichier "p70glop" 
Méthode de BISHOP simplitiée 
Coetticienl de Méthode 1 .000 
Unités: KN,m 

Charges surtaciques E!t Forces linéaires 
qg qd F Ga m m e 

1 20.0 20.0 '1 .00 .00 

G EOSTAB® V3 

: 



Iones d'en!rée-sortie des surfaces 

Echel le(m) 5. 

s l 

+ ... ... 
+ + ., + · l + ·•· + ·•· 

... 
+ ·•· 

CL8 
CLQ 

+ + ·l· + + 

2000 surfaces calcul ées Mijude pia n d e  référence 4 1  O .00 m 50 

S O LS 'Y : "l'sat e <P qs 

D . 1 ( 20.00; 20.00) . 1 .05 50 .00 / 1 .50 .00 / 1 .30 .00 / 1 .40 

� 2 ( 22 .50: 22 .50) • 1 .05 1 0.00 / 1 .50 28.00 / 1 .30 125.00 / 1 .40 
Imi 3 ( 24.00; 24.00) . 1 .05 .00 / 1 .50 40.00 / 1 .30 150 .00 / 1 .40 

E:ZJ 4 ( 20.00: 20 .00) • 1 .05 .00 / 1 .50 28.00 / 1 .30 .00 / 1 .40 

Ytete L 0:. Esp 0 F arma 

CLOU 1 43 1 .82 1 8 .00 1 0 .00 2.00 . 1 14 460.00 /1 . 150 

C LO U  2 430.32 1 8 .00 1 0 .00 2.00 . 1 14 460 .DO /1 . 150 

C L O U  3 428.82 1 8 .00 1 0 .00 2.00 . 1 14 460.00 /1 . 150 

CLOU 4 427.32 1 6 .00 1 0 .00 2 .00 . 1 14 460.00 /1 . 150 

C L O U  5 425.82 1 6 .00 1 0 .00 2.00 . 1 14 460.00 /1 . 150 

C L O U  6 424.32 1 6 .00 1 0 .00 2.00 . 1 1 4  460.00 /1 . 1 50 

C LO U  7 422.82 1 6 .00 1 0 .00 2.00 . 1 1 4  460.00 /1 . 150 

C LO U  8 421 .32 1 2 .00 1 0 .00 2.00 . 1 1 4  308.00 11 . 1 50 

CLOU 9 4 1 9 .82 1 2 .00 1 0 .00 2.00 . 1 14 308.00 /1 . 1 50 

N Xc Yc R F s F so C ll C L2  Cl3 Cl4 C L5 C L6 C L7 
trac. trac. trac. t ra e. trac. trac. trac. l ·35.52 540.34 1 34.87 1 .001  .833 1 3 .97 73.93 138 . 1 5  1 23.70 1 90.27 259 .42 33 1 . 13 

2 ·20.69 507.96 99.27 1 .0 1 0  .8 10 48.90 103.12  159.57 1 42.09 203.93 268.88 337.06 

3 - 1 1 0 .43 647 .5 1  269.04 1 .0 1 0  .758 100.72 166 .00 223.17 204.59 263.66 323.82 384.94 

4 ·617  .38 1468.39 1 229 . 1 4  1 .0 1 8  .804 7H6 136.41 200.07 187 . 1 9  251 .26 3 1 5 .55 380.03 

5 · U l  487.79 73.70 1 .022 .901 .00 8 .22 68.06 54.75 122.47 195 .09 273.03 

6 ·63.83 603.22 203.83 1 .027 .883 .00 41 .41 1 1 0.0 1 103 .47 175 .48 249.24 324.84 

7 ·6.80 502.96 89.64 1 .031 .927 .00 .00 40.90 32.91 105 .73 1 82.9 1  265.01 

8 1 .50 477.20 62.57 1 .033 .888 .00 37.74 92.45 74.72 137.90 206 .3 1 280.52 

g · 1 2 .04 489.08 78.50 1 .038 .800 80.41 129.36 1 8 1 .05 158.90 2 1 6 .64 277.70 342.68 

10 -56.62 544.46 1 48 .36 1 .044 .739 1 42.26 192 .47 244.08 220.52 275.20 33 1 .59 389.62 

•' ,.' 

Facteur de sécurité 1 .001 

Fichier "p70parp" 

Méthode de BISHOP simplifiée 
Coefficient de Méthode 1 .125 
Unités: KN,m 

Charges surfaciques et F orces linéaires 
qg qd F Gamm e 

1 20.0 20.0 " 1 .33 .DO 

G EOSTAB® V3 

C LS C LS 
trac. trac. 

252 . 1 0  267.83 

255 . 1 8  267.83 

267.83 267.83 

267.83 267.83 

203.69 267.83 

248.90 267.83 

1 99 .25 267.83 

207.90 267.83 

258 . 1 4  267.83 

267.83 267.83 

Fig. 1 1 :  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 
l 'approche avec un facteur de sécurité global et s ur la Figure 11 dans 
le cas de l'approche avec des facteurs de sécurité partiels. 

6. E S S A I S  D ' A R R A C H E M E N T  

D e  l 'ordre de septante essais d'arrachement de clous ont été réalisés 
en cours de chantier selan la procédure dite à déplacement contrôlé. 
Les essais réalisés en début de chantier ont permis de préciser la va
leur de la résistance à l'arrachement Ra et du frottement latéral uni
taire l imite q,. 

Les valeurs mesurées peuvent être résumées ainsi dans la zone des 
profils M 400 à 700. 

Moraine 

Transition et alluvions anciennes 

Résistance à 
l'arrachement 

R., kN/ml 

65 - 75 

35 - 45 

Frottement latéral 
unitai re limite 

q,, kN/m' 

200 - 220 

1 10  - 140 

11 n'a pas été mis en évidence d'augmentation sign ificative de la rési
stance à l 'arrachement par suite d'une réinjection à 24 heures du 
scellement avec des microtubes à manchette. 

Les résistances de scellement mesurées étant plus élevées que cel
les retenues pour le dimensionnement, la mai l le horizontale des clous 
a été augmentée de 1 .5  à 2.0 m correspondant à une diminution de 
l'ordre de 25% du nombre de clous. 

7. D E P L A C E M E N T S  D U  M U R  

Quatre inclinométres 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 incl inométres est montrée su r les Figures 4 et 5, le ur base est de
scendue à 5 métres sous le fond de foui l le. 

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, 1 1 .6, 15 .0 et 16.5 m. 

Les profils de déformation mesurés sont montrés su r la Figu re 12. Ces 
profils sont homogénes d'un inclinométre à l'autre. En tin d'excavati
on, les déplacements horizontaux en tête sont de l'ordre de 6 à 9 m m 
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et des déplacements horizontaux de quelques mi l l imétres sont ob
servés en fond de fouil le. 

L'évolution des déplacements en tête de paroi en fonction de la pro
fondeur d'excavation est montrée su r la Figu re 13.  Les déplacements 
horizontaux observés en tête en fin d'excavation sont faibles, com
pris entre 0.5 et 1 mil l iéme de la hauteur du mur. li est fréquemment 
observé su r d'autres murs que les déplacements horizontaux en tête 
de m ur sont de l'ordre de 2 à 4 mil liémes de la hauteur du m ur. La fai
ble amplitude des déplacements observés à Arare est attribuée à la 
préconsolidation de la moraine et des cailloutis morainiques. 

Sur la Figure 14  sont données, en partie haute, la variation des dé
placements et en partie basse, la variation de la profondeu r d'exca
vation en fonction du temps écoulé depuis le début de l'excavation. 
L'époque de tin d'excavation se situe environ 120 jours aprés le début 
des travaux. 1 1  est constaté que l'ampl itude des déplacements aug
mente de façon significative aprés que l'excavation soit terminée. Pen
dant les 250 jours suivant la tin d'excavation, les déplacements en 
tête ont augmenté de 50 à 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 phénoméne obser
vé. Schmertmann ( 1970) et Burland (1985) ont proposé les lais de 
fluage se rapportant à cette situation. 

Selan Burland (1985) 

t p, = p, f, avec f, = 1 + R3 + R log 3 
avec p, tassement au temps t 

p, tassement à court terme 

R 

facteur de correction pour le temps 

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

coefficient de fluage proportion de p, par cycle 
logarithmique de temps. 

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

Selan Schmertmann ( 1 970) 

p, = p, ( 1 + 0.2 log _..!.._ ans) 
0.1 
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Moyennant les valeurs R3 et R citées précédemment, les deux ex
pressions aboutissent à un e même lo i d'augmentation des tassements 
dans le temps dus au fluage. Cette loi est montrée su r la Figu re 15 ou 
i l  a été reporté également les lois de déplacements horizontaux ob
servées en tête du mur. 

Dans le cas des fondations, il faut de l'ordre de 30 ans apres la con
struction de la fondation pour que l 'augmentation de tassement par 
fluage atteigne 50% du tassement immédiat. Dans le cas du mur 
d'Arare, l 'augmentation de 50% est observée u ne année apres la con
struction. Le taux de fluage nettement p l us élevé du m ur que celui de 
la fondation est attribuable à deux éléments: 

( 1 ) le niveau de mobil isation de la résistance au cisaillement du 
soi est bien supérieur dans le cas du mur que dans celui de 
la fondation. Pour la fondation, le facteur de sécurité est de 
l'ordre de 3 alors que pour le m ur i l n'est que de l'ordre de 1 .5; 

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

Compte-tenu du caractere logarithmique des lois de fluage et en l'ab
sence d'observations au delà d'un an des déplacements horizontaux 
de murs cloués, i l paralt raisonnable de penser que l'on se trouve du 
côté de la sécurité en considérant des déplacements à long terme, 
double de ceux observés à court terme en fin d'excavation. 

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

Les méthodes d e  calcul à la rupture des murs cloués permettent main
lenan! 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 tête. Né
anmoins, sur un grand nombre d'ouvrages, ces déplacements sont 
sans conséquence. 

Ouand des ouvrages existent en tête de talus et qu'il est nécessaire 
d'examiner les conséquences de déplacements en tête de mur, l'ex
périence suggere que, moyennant une mise en ceuvre appropriée, 
les déplacements demeurent tres généralement inférieurs à 4/1000 
de la hauteur du mur et que dans les sols glaciaires préconsolidés, 
ces déplacements sont inférieurs à 2/1000 de la hauteur. 
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Fig. 15: Taux de f/uage, semelles de fondation et 
murs cloués. 

Selon les observations faites sur la paroi d'Arare en ce qui  concerne 
les déplacements, i l faut compter avec u ne augmentation importante 
des déplacements dans le temps. Moyennant une loi de fluage qui  
s'apparente à celle observée pour les fondations en mi l ieu pulvéru
lent, l 'augmentation de déplacement serait de l'ordre de 60% apres 
10 ans et au stade actuel des connaissances, alors que les mesures 
de fluage ne portent que su r u ne période tres l imitée et su r deux ou
vrages seulement, i l  paralt nécessaire de doubler au moins les dé
placements observés en fin de construction pour obtenir les dépla
cements maximu m à tres long terme, de murs cloués exécutés dans 
des terrains à dominante granulaire et préconsolidés. 

li serait utile d' instrumenter des murs cloués permanents de grande 
hauteur et situés dan s des formations de caractéristiques connues de 
façon à mieux cerner les déplacements à long terme de ces ouvra
ges et permettre leur util isation comme ouvrages permanents. 
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Nagelversuchswand Arare (GE) 
Numerische Simulation und Vergleich mit Kontrol lmessungen 

Peter Egger, Roland Gãrber 

1 E I N L E I T U N G  

l m Zuge des Autobahnausbaus i m Raume Genf wurde i m Jahre 1 994 
ein Tunneleinschnitt mittels einer Vernagelung gesichert. Ei n T ei l des 
Einschnittes wurde als Testwand hergestellt und mit zahlreichen 
Messeinrichtungen versehen. Di  ese i O Mete r hohe und bei nahe senk
rechte Testwand wurde wãhrend der Erstellung regelmãssig vom LA
BORATOIRE DE MÉCANIQUE DES ROCHES (LMR) der ÉCOLE POLYTECHNIQUE 
FÉDÉRALE DE LAUSANNE ( E PFL) messtechnisch überwacht. Anschlies
send wurde d er Versuch unternommen, die gemessenen Verformun
gen und Nagelkrãfte mit Hi lfe des FEM-Programmes Z_SOIL zu si
mulieren. Des weiteren wurden nachtrãgliche Untersuchungen zur 
Standsicherheit der Wand durchgeführt, die nach der Methode von 
BISHOP mittels des Rechenprogrammes TALREN erfolgten. 

2 B E S C H R E I B U N G  D E R  V E R S U C H S WA N D  

2.1 Geometrie 

Das Bauwerk ist eine vernagelte Wand von 10 Metern Hóhe und ca. 
50 Metern Lãnge (s. Abb. i ) .  

D i  e i n  Vorarbeiten hergestellte Arbeitsplattform d e r  Versuchswand w ar 
ca.  12 Meter tief (s .  Abb.  2) .  Der Aushub erfolgte in 6 Abschnitten, 
deren liefe zwischen 1 ,50 m und 2,25 m variierte. Bei guter Standfe
stigkeit des Bodens erfolgte der Aushub über die gesamte Breite der 
Wand, bei schlechterer in 5 Mete r breiten Abschnitten. Di e frei e Wand
flãche wurde sofort nach dem Aushub durch ei ne 15 em dicke Schicht 

o o o 
o • o  o 

• Nagel 
2.0 m • Drãnage 

Abb. 1. Ansicht der Versuchswand 

- / -

50.0 m 

-ó - - -Baustellen
strasse ursprüngliche Gelãndeoberkante 425.0 m 

Schicht 1 

Schicht 2 

Drãnagen 

Schicht 3 

i .O m  ----i 2.0 m------> 421 o 

----t::� � �l 
Aus h ubsch ritte 

Abb. 2: Schnitt der Versuchswand 

aus bewehrtem Spritzbeton gesichert. Erst danach erfolgte die Er
stel lung des Bohrloches und die Einbringung und vollstãndige Ver
mortelung des Nagelstahles. Die Nãgel wurden in einem Recht
eckraster und einer Neigung aus der Horizontalen von ;o• einge
bracht. Die Lãnge der Nãgel variierte je nach Lage zwischen 5 m und 
iO m (s. Abb. i und 2).  

2.2 Geologie 

Die im Vorfeld ausgefüh rten Aufschlussbohrungen ergaben die in 
Abb. 2 dargestellte Bodenschichtung. Die Ergebnisse der Boden
untersuchungen sind in Tab. i aufgeführt. Der Grundwasserspiegel 
lag im Bereich des Bauwerkes sehr tief und beeinflusste die Bauar
beiten nicht. 

3 B E S C H R E I B U N G D E S  M E S S P R O G R A M M E S 

Das Ziel des Versuchsprogrammes war es, sowohl di e Verformungen 
des Untergrundes und der Wand, als auch die Krãfte in den einge
brachten Nãgeln zu messen. Die Verformungen de r Wand wurden an
hand optischer Messmarken, die aut dem Spritzbeton und ausge
wãhlten Nagelkópfen aufgebracht waren, ermittelt (Abb. 3). 

Die Messung der Verformungen des Untergrundes erfolgte durch ln
klinometer, die der Nagelkrãfte durch Dehnungs-Mess-Streifen 
(DMS), di e auf dern Nagelstahl paarweise und i m Abstand von jeweils 
einem Meter aufgeklebt waren (Abb. 4) .  

Schicht 1 Schicht 2 Schicht 3 

Ansprache Mittelkies in einer schluffige Morãne, Moranenkiese 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) (7c1 )  (9a) 

Lagerung sehr dicht gelagert sehr dicht gelagert sehr dicht gelagert 
Durchlãssigkeit durchlãssig undurchlãssig durchlãssig 

Wichte y 22,5 kN/m3 
23,5 kN/m3 24,0 kN/m3 

Reibungswinkel <p 33° 30° 400 

Kohâsion e O - 1 0 kN/m2 1 0 - SO kN/m2 1 0 - 50 kN/m2 

Tab. 1: Bodenkennwerte aus geologischen und geotechnischen Berichten 

� 
Baustellenstrasse 

1\ " E o o 
o o o 
c:) o • o  
� o o 

x 
o 
x 
D 
x 

r 1 1 Plattform 
. . . .  ;�r o o x o o • o o x 

o o o o o • o o o o o o o o o 
o o x o o • o o x o g x o o o o 
o • o  o 0 0 0  • 0 0 0  o o e c  o o e o  o o e o 
o o x o o • o o x o o x o o o o o o "' 

o O o O • 0 0 0  o o e o  e o e o  o o e o  o/ 
o Nagel 
• Nagel mit DMS und optischer Messmarke 
x Nagel mit optischer Messmarke 
o Drãnagen 

Abb. 3: Ansicht der Wand, Darstellung der Messeinrichtungen 
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Baustellen
strasse 

U lnklinometer 

� DMS, Abstand jeweils t m 

1 optische Messmarke 

1 3  :: 
5.0 m 4.0 m 1 .0 m 

1 2  1 1  ,, 

----
l� 

Aushubschritte 

Abb. 4: Schnitt der Wand, Darstellung der Messeinrichtungen 

4 M E S S E R G E B N I S S E  

I n  den Abildungen 5 und 6 sind beispielhatt die gemessenen Hori
zontalversehiebungen und Nagelkrafte der dritten (mittleren) und 
seehsten (letzten) Aushubstute dargestellt (die Darstel lung be
sehrankt sieh aut ei nen Sehnitt der Wand). 

Bei den Versehiebungen (Abb. 5) erkennt man deutlieh das «Kippen» 
der Wand. Die hõheren Versehiebungen am Kopt der Wand resul
tierten aus ei ne r beginnenden Rutsehung i m oberen T ei l de r Sehieht 1 
und einer leiehten Lõsung der Spritzbetonsehieht vom Untergrund. 
Des weiteren sieht man deutlieh an der Vertormungsl inie der Wand 
(naeh dem letzten Aushubsehritt), dass die relativ weiehe Boden
sehieht 2 zwisehen de n harteren Sehiehten 1 und 3 naeh aussen "ge
presst» wird. 

Die gemessenen Wandversehiebungen am Kopt von ea. 3 em hori
zontal und 2 em vertikal entspraehen den Ertahrungswerten (Re
eommandations Clouterre, 1991 [1 ] ) .  

1 3  
10.0 

1 2  l 1 

Schicht 1 

8.0 

6.0 ;j 
Schicht 2 lf � ' 4.0 3. Aushubsehritt 

2.0 1-------Y 6. Aushubsehritt 

Sehieht 3 1 0 mm 

0.0 •�-----�-----��-�-----------
0 .0 5.0 1 0.0 1 5.0 

Abb. 5: Gemessene Horizontalverschiebungen 

8.0 

6.0 

4.0 3. Aushubsehritt 

2.0 !------� 6. Aushubsehritt 

50 kN 
......___.. 

5.0 1 0.0 1 5.0 

Abb. 6: Gemessene Nagelkrafte 
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Di e Werte d er Nagelkrafte (Abb. 6) sin d teilweise unvollstandig, da ei
nige DMS i m Laute de r Zeit austielen. Dennoeh lassen sieh tolgende 
Aussagen treffen:  

- die Nagelkratte zeigen am Kopt des Nagels ihr  Maximu m und tallen 
zum Ende des Nagels hin ab (gemessener Grõsstwert ea. 80 kN); 

- die Nagelkratte steigen i m Laute des Aushubes standig an; 

- die Nagel kõnnen in der sehluffigen Sehieht 2 weniger Krafte aut-
nehmen, da di e Grenzseherfestigkeit zwisehen Nagelkórper un d um
gebendem Boden geringer ist. 

5 N U M E R I S C H E  S I M U L AT I O N  

Der Bau und das Verhalten der Nagelwand wurde mittels des FE-Pro
gramms Z_ SOI L numeriseh simul iert. In  de n Abbildungen 7 un d 8 sin d 
die tür die Modellierung angewandten Netze dargestellt. Abb. 7 zeigt 
das Netz zu Baubeginn. Dureh die untersehiedliehe Signatur sind im 
linken Teil des Netzes die drei versehiedenen Bodensehiehten zu er
kennen. lm reehten Tei l  sind die seehs Aushubstuten tarblieh kennt
lieh gemaeht (die dritte Aushubstute durehsehneidet alle drei Boden
sehiehten). 

Abb. 8 zeigt das Netz naeh Ende des Aushubes. Der Aushub ist ab
gesehlossen und die seehs Nagelreihen sind eingebracht. 

Die di rekte Modellierung der Nagel war in der verwendeten 20-Ver
sion von Z_ SOI L nieht móglieh. Sie wurden über einen Umweg dureh 
Zugseile (mii aquivalentem Stahldurehmesser) dargestellt. 

Für die Bereehnungen mussten zusatzliehe Bodenkennwerte (Eiasti
zitatsmoduli der Bõden E, Seitendruekbeiwerte Ko, Poissonzahlen v, 
Dilatanzwinkel 'l') angesetzt werden, die nieht versuehsmassig ermit
telt waren, sondern aut Grund von Erfahrung, Rüekreehnung und Pa
rametervariation erhalten wurden. 

Abb. 7: Darstellung des angewandten Netzes («Baubeginn») 

Abb. 8: Oarstellung des angewandten Netzes («Bauende») 



6 V E R G L E I C H  D E R  M E S S W E R T E  
M I T  D E N  E R G E B N I S S E N  D E R  F E - S I M U L AT I O N  

Aus Platzgründen wird i m  Folgenden n u  r der Fali des Vol laushubes 
(6. Aushubschritt) behandelt. Die vollstii.ndigen Ergebnisse kónnen 
der Arbeit [3] entnommen werden. 

6.1 Verformungen 

Di e Modellierung derVertormungen erwies si eh al s schwierig, da di ese 
emptindlich aut die Wahl von zunii.chst nicht bekannten Bodenpara
metern reagieren.  Besonders die Elastizitii.tsmoduli E und die Sei
tendruckbeiwerte Ko wirken sich stark aut die Verformungslinen aus. 
Die beste Übereinstimmung zwischen Mess- und Rechenergebnis
sen wurde tür die in der Tabelle 2 angegebenen Werte erreicht. Den
noch war es nicht móglich, das « Kippen» i m oberen Drittel der Wand 
exakt nachzumodellieren (Abb. 9). 

1 3  1 2  1 1  
10.0 ::--------::---r.----�--!� 8.0 l 

6.0 l 
j 4.0 l 

Schicht 2 

model l iert 

2 O �� gemessen 
. 

• Schicht 3 1 O m m 

0.0 LI ----..!...-___ , _ __._ ___ _ 

0.0 5.0 1 0.0 1 5.0 

Abb. 9: Horizontalverschiebungen, Vergleich Messung l Mode/1 

Schicht 1 Schicht 2 Schicht 3 

Kohãsion e 5 kN/m2 25 kN/m2 1 5 kN/m2 

Elastizitãtsmodul E 10 000 kN/m2 20 000 kN/m2 300 000 kN/m2 

Seitendruckbeiwert K0 1 ,0 0,4 0,4 

Di latanzwinkel 'V 20' 20' 20' 

Poissonzahl v 0,30 0,30 0,25 

Tab. 2: Aus Parameteroptimierung ermittelte Bodenparameter 

6.2 Nagelkrãfte 
Die Modellierung de r Nagelkrii.fte war aus zweierlei Gründen schwie
rig: Zum Einen waren wegen der Differenzen zwischen gemessenen 
und modellierten Vertormungen dementsprechend unterschiedliche 
Werte tür gemessene und modellierte Nagelkrii.fte zu erwarten. Dies 
war durch den in der Rechnung angenommenen vollstii.ndigen Ver
bund zwischen Nii.geln und Baugrund begründet, durch den die Na
gelkrii.fte un d Verformungen di rekt voneinander abhii.ngig waren. Zum 
Anderen mussten deshalb den Nii.geln in de r Bodenschicht 2 ei n ge
ringerer E-Modul zugeordnet werden, um die geringere Grenzscher
testigkeit und den Schlupt zwischen Boden und Nii.geln zu simulie
ren. 

7 B E W E R T U N G  D E R  M O D E L L I E R U N G  

Zusammentassend kan n testgehalten werden, dass die FE-Simulati
on sowohl di e gemessenen Verschiebungen wie au eh Nagelkrii.tte ten
denziell treffend s imuliert. Die beobachteten Unterschiede lassen sich 
einerseits durch di e unvollkommene Kenntnis de r geotechnischen Be
dingungen als auch durch die G renzen erklii.ren, die durch die Simu
lation von Nii.geln in einem 20-Rechenprogramm gegeben sind. 

Schicht�· · · · ··· · 

_-.....----: 8.0 

6.0 

4.0 modelliert 

Schicht 3 

ge�sen 

50 kN 

0.0 L_ ____________ ----�. ____ _ 

0.0 5.0 1 0.0 1 5.0 

Abb. 10: Nagelkrafte, Vergleich Messung l M ade/l 

�-----------':::) �" d" em""""" 
�tandsicherheiten ....._-1---t--+--+----, für unterschiedliche 

Gleitkreise 

Abb. 1 1 :  Untersuchungen z ur Standsicherheit mittels Gleitkreisen 

·� r  
3.0 

2.5 

(2) ..6.� 2.0 
J...il. � � .JL. 
� � (1) ....... � 1 .5 � � "U 

1 .0 � 

0.5 

x 
... 0.0 

1 6  1 2  8 4 o 
(1 ) Bauphase 6, 5 Nii.gel 
(2) Bauphase 6, 6 Nii.gel 
(3) Bauphase 6, ohne Nii.gel 

Abb. 12: Standsicherheiten bei Vollaushub 

8 D I S K U S S I O N  D E R  S TA N D S I C H E R H E I T  

Bei de r nachtrii.glichen Untersuchung der Standsicherheit der Wand 
wurde nicht nur nach dem unsichersten G leitkreis gesucht, sondern 
vor allem nach de r Abhii.ngigkeit des Sicherheitsbeiwertes G von d er 
Lage der untersuchten Kreise. Als Mass des Geometrieunterschie
des wurde hierbei der Ausstosspunkt des Kreises aus der oberen 
Ebe ne des Gelii.ndesprunges gewii.hlt (Abb. 11  ). 

Di e Abbildung 12 zeigt di e Ergebnisse di ese r Untersuchungen tür d en 
Vollaushub. Gegenübergestellt sind die Fii.lle vor und nach der Her
stellung der sechsten Nagelreihe, sowie zum Vergleich der Fali der 
vóllig ungesicherten Wand. 
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Man erkennt deutlich die Notwendigkeit einer Sicherung und ihre mi
nimale Tietenerstreckung. Durch die Vernagelung wird die Standsi
cherheit betrachtlich erhõht und zeigt, über die Tiete der Gleitkreise 
gesehen, einen annahernd konstanten Verlauf. Überraschend mag 
d er grosse Anstieg de r rechnerischen Sicherheiten aut ei nen Wert von 
ca. 2 sein, den die Einbringung des sechsten und letzten (des kürze
sten!) Nagels bewirkt. Dieser grosse Anstieg ist durch die geometri
sche Lage des untersten Nagels z u erklaren, welcher du re h al le Gleit
kreise, zum Grossteil knapp vor d er W an d, geschnitten wird und da h er 
stets als relativ grosse haltende Kraft in die Standsicherheitsberech
nungen eintliesst. 

In Abbildung 13 sind die Standsicherheiten in den jeweil igen Bau
phasen dargestellt. Deutlich erkennt m an de n Abtall de r Sicherheiten 
bei grõsser werdender Wandhõhe. Eine Ausnahme bildet die erste 
Bauphase, wahrend der die ca. 1 ,75 m hohe Wand noch ungesichert 
i s t. 

Das beobachtete zutriedenstellende Verhalten der Testwand wu rde 
durch die Rechenergebnisse voll bestatigt. 

(3Y'\ \ 

(5) 

(6) 

t--...;;(�7)�=::_::_..:x:-=---�---............... r----- \� 
x 

1 6  1 2  8 

( 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 

4 

(7) Bauphase 6, 6 Nagel (Endzustand) 

Abb. 13: Entwicklung der Standsicherheiten 
wahrend der verschiedenen Bauphasen 
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Stabilitãtsmechanismen bei geotextilbewehrten Ste i lwãnden 

Sarah Springman, l nstitut für Geotechnik, ETHZ 

E I N F Ü H R U N G  

Der Beitrag beschreibt die Bemessung bewehrter Stützkonstruktio
nen. Di e allgemein erforderl ichen Nachweise werden zum ei nen unter 
Berücksichtigung eines globalen Sicherheitsfaktors und zum anderen 
unter Anwendung von Partialsicherheiten geführt. 

S TA B I  L I TÂT S M E C H A N  I S M E N  

lst der Nachweis der Tragfãhigkeit zu führen,  so sind die kritischen 
Bruchmechanismen inner- und ausserhalb des bewehrten Bodens zu 
untersuchen. Dabei sind drei grundsãtzliche Mechanismen zu unter
scheiden: 

• Versagen des Bodens 

• Versagen der Bewehrung 

• Versagen des Verbundes Boden - Bewehrung. 

l m Falle des Versagens des Bodens wird die Scherfestigkeit des Bo
dens ohne Einfluss der Bewehrung erreicht; entsprechende lnstabi
litãten sind der statische Grundbruch und der Gelãndebruch. 

Das Versagen der Bewehrung allein wird durch das Reissen der Be
wehrung verursacht, wenn die vorhandenen Krãfte die Zugfestigkeit 
der Bewehrung überschreiten. 

Das Versagen des Verbundes Boden - Bewehrung wird durch ei n Ab
scheren des Bodens in der Nahe der Bewehrung erzeugt. Zu diesem 
Versagenstyp gehõren: 

• Das Abgleiten aut der Sohle (unter der 1. Bewehrungslage) 

• Das Abgleiten aut ei ne r Schicht (über 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 ãusseren und die Skizze (f) 
den der inneren Tragfãhigkeit (Stabilitãt). 

Die massgebenden Gleitflãchen beim statischen Grundbruch und 
dem Gelãndebruch verlaufen ausserhalb des bewehrten Stützkõr
pers. Diese Versagensmechanismen sind im Wesentlichen ein von 
der Bewehrung unabhãngiges Problem. Deshalb wird im folgenden 
nicht weiter darauf eingegangen. 

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

Abb. 1 :  Tragfahigkeit: die Bruchmechanismen 

l Bodenversagenl 

statischer Gelandebruch Abgleiten aut 
G rundbruch der Sohle 

(a) (b) (e) 

l Bewehrungsversagenl-m::__ 
Herausziehen 
der Bewehrung 

(e) 

Reissen der Bewehrung 
( innere Tragfahigkeit) 

(f) 

B E M E S S U N G S M E T H O D E  

Die Bemessung erfolgt ü bl icherweise über die folgenden beiden 
Nachweise: 

• Die Tragfãhigkeit, die anhand von Bruchmechanismen unter 
Berücksichtigung von Gleichgewichtszustãnden zu untersuchen ist. 

• Die Gebrauchstaugl ichkeit, die durch die Berechnung der Ver
formungen (z. B. Setzungen, horizontale Verschiebungen) erbracht 
wird. 

Die folgenden Ausführungen beschrãnken sich aut die Untersuchung 
de r Tragfãhigkeit. 

Die Nachweise der Tragfãhigkeit kõnnen entweder mit einem globa
len Sicherheitsfaktor oder mit Partialsicherheiten durchgeführt wer
den. Dabei stellt das «g labale" Konzept die alte Methode dar. 

Heute werden die Nachweise gemãss dem aktuellen Normenwesen 
nach dem Konzept de r Partialsicherheiten (Teilsicherheitsbeiwerten) 
geführt. Dieses Konzept wu rde in Dãnemark von Brinch Hansen und 
Lundgren bereits 1 958 in ihrem Buch «Geotechnik" für die Berech
nung der Tragfãhigkeit vorgeschlagen. lm Hochbau ist es aufgrund 
der zuverlãssiger bekannten Materialeigenschaften bereits seit lãn
gerem üblich, Teilsicherheitsbeiwerte zu berücksichtigen. 

In  der Schweiz ist das partielle Sicherheitskonzept 1 989 mii lnkrafl
treten de r Norm SIA 160 eingeführt worden. Es ist festzustel len, dass 
bei d en in de r Geotechnik tãtigen lngenieuren zur Zeit noch ei ne b re i
te Unsicherheit bezüglich der Anwendung des neuen Konzeptes in 
ihrem Tãtigkeitsbereich besteht. 

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

Damit die Nachweise erbracht werden kõnnen, müssen die folgenden 
Bezeichnungen defin iert werden, die in der Norm SIA 160 aufgeführt 
sind. Abb. 2 zeigt den Unterschied zwischen den beiden, wobei die 
y-Achse der Abbildung einer Kraft entspricht. Aut der Seite der trei
benden Krãfte sind dies: 

Abb. 2: Bemessung in der Geotechnik: Baugrundversagen 

Kraft global 
R 

�·"" Qr 'V 
y 

l � � Qr l 
(a) 

Kraft parti e/l 

R · . �Y tan<p' 
d= f ( <Jld • e d ) y e· u.s.w. 

y 

Qrsz f y 0 (siA 160) 

(b) 
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• die Belastung auf Gebrauchsniveau Q,, und 

• der Bemessungswert der Belastung Qd, der sieh mit partiellen 
Sieherheitsbeiwerten,  den sogenannten Lastfaktoren, je naeh 
Getahrdungsbild bereehnen lasst. 

Bei den rückhaltenden Kraften sind dies: 

• der Widerstand R auf Bruchniveau, und 

• der Bemessungswert des Widerstandes Rd, der wiederum mit 
Teilsieherheitsbeiwerten zu ermitteln ist. 

Di e Werte y9,ob oder Y••n•' und Yc· hangen von versehiedenen Faktoren 
und Bemessungstallen ab (z. B. die Falle A, B und e naeh ENV 
1997-01 , SIA 193.001 ) . 

G L O B A L E  B E M E S S U N G  

Anhand von unverminderten Materialeigensehaften wird der Wider
stand aut Bruchniveau R bestimmt un d mit einem globalen Faktor y9,ob 
reduziert (Abb. 2a). Die reine Belastung bleibt unverandert aut Ge
brauchsniveau Q,, so dass der Naehweis lautet: 

R f yglob 2 Q, 

Der Faktor y9,ob deekt die Unsieherheiten der Lasten ,  der Material
eigenschaften und de r Berechnungsmodelle, er hangt von de r Art des 
Nachweises (z. B. y9,ob = 2.0 gegen G rundbrueh) und von de r Nut
zungsdauer des Bauwerkes (z. B. Bauzustand y9,o•= 1 .3, Endzustand 
Yglob = 1 .5). 

PA R T I E L L E  B E M E S S U N G  

Hier werden die Angaben tür die Berechnung des Widerstandes 
(Boden- und Materialieneigensehaften) dureh die partiellen Faktoren 
YP••Heu = t(Yt•n•· ; Yc· u .s.w.) z u Bemessungswerten vermindert (Abb. 2b). 
Die Einwirkungen werden mit einem Lastfaktor Ya entweder erhóht 
oder reduziert, j e naehdem i h re Wirkung ungünstig oder vortei lhaft ist. 
Der Naehweis lautet: 

R" 2 Q" 

Die Partialsieherheitstaktoren tür die Bereehnung der Einwirkungen 
und des Bodenwiderstandes sind vom postulierten Fali e des Euro
eodes 7 genommen. Für Autlasten und Horizontallasten, die als aus
sere, ungünstige Belastung aut den Bewehrten Boden wirken, kann 
ein Partialsieherheitstaktor ya gleich 1.5 genommen werden. Die Erd
drucklasten aus «standigem» Bodeneigengewieht sollten tür den 
Naehweis des Bodenversagens nicht erhóht werden, d. h .  Ya = 1 .0. 

Aut der Seite des Widerstandes lassen sieh die aussere und innere 
Tragtahigkeit unterseheiden. U m Unsicherheiten gegen das Versagen 
des Bodens abzudeeken, werden d er eharakteristisehe Winkel de r in
nere Reibung <p\ und die Kohasion e". abgemindert. Die Faktoren tür 
diese Reduktion lauten Y••n•· = 1 .25 und Yc· = 1.6. l m SIA-Merkblatt 2009 
(1996) werden datür die Faktoren Y••n•· = 1 .20 statt 1 .25 und Yc· = 1 .5 
statt 1 .6  vorgesehlagen. Zum Tei l  sind aueh noeh partielle Faktoren 
tür die Abdeekung d er Unsicherheiten des Bereehnungsmodelles sel
ber notwendig. Andere partiel le Sieherheitstaktoren dienen zur Be
traehtung weiterer Eintlüsse, wie z.B.  Ungenauigkeiten in der Aus
tührung, Festigkeit und Langzeitverhalten der verwendete Materiali
en, usw. 

Faktor 

A1 

A2 
A3 
A4 
YG 

Y9tob oder YR 

Quelle 

Abminderung tür 

Krieehen 

Einbausehadigung 
Verbindungen *) 
Bestandigkeit ** ) 
Bauteilbeiwert 

GEOTEXTIL 
Globalkonzept 
ca. 3.0 (PP, PE) 
ea. 2.0 (PET) 
1 .0 - 1 .3 
1 .0 
1 .0 - 1 .2 
1 .2 - 1 .5 

1 .5 - 2.0 (global in  der 
Bewehrung berücksichtigt) 

nach RüegJJer 1 999 

tan ·( �/cr) 
�max' 

.' \ 
= <P' l . . . ::: .. :.-....<p . '  

•• ••• ••• knt 

y 

Ausdehnung 
(V""''"" � 
zunahme) • " · - · 

Zusammen- •• y ziehung •• ..... 
(Volumen-

. .. .. . . . . . . . . . .. 
abnahme) 

Ausdehnung 
1' • 

dichte Matrix 
Zusamm!nziehung 

� 
lockere Matrix 

Abb. 3: Gekoppeltes Spannungs-Oehnungs-Verhaltnis 

Z.B.  Ouarzsand: 
l r = D(1 O - In p') - 1 

(triaxial) 

<Pma� = <Pkrit' + 3 l r 

(ebene Dehnung) 

<Pmax'= 'PkriÍ + S I  r 

p' = mittlere effektive 
Spannung 

D = relative Dichte 

Die Detinitionen de r Faktoren tür Bewehrungsgeotextil ien 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 r" muss die im Streiten
zugversueh gemessene Kurzzeitfestigkeit r mit in  der Regel vier 
Abminderungstaktoren A, A2, A3, A. und einem zusatzlichen Teilsi
cherheitsbeiwert tür den Bauteil Geotextil YG reduziert werden. 

Die Faktoren (Tabelle 1) hangen vom Typ der Bewehrung (Autbau, 
Rohstoff ete.) ab und erfassen das Langzeitverhalten ( inkl .  dem tür 
Geokunststotte erhebliehen Krieehen), Einbausehadigungen, Ver
bindungen (z. B. Nahte, Überlappungen ete.) und die Bestandigkei
ten gegen ehemisehe und biologisehe Angritte. De r Bauteilbeiwert er
tasst Eintlüsse der Material- und Geometrieeigenschaften der Be
wehrung. 

WA H L  D E R  C H A R A K T E R I S T I S C H E N  W E R T E  
D E R  B O D E N E I G E N S C H A F T E N  

Die Werte, die tür Berechnungen mit dem Partialsieherheitskonzept 
angenommen werden, sollten mit Vorsicht gewahlt werden. Empteh
lungen gehen davon aus, dass diese Werte i m Vertrauensintervall von 
95 % liegen, also nur in 5 % der Falle untersehritten werden. Es ist 
wiehtig zu wissen, dass Werte tür den Winkel der innere Sehertestig
keit, die in versehiedenen Normen, Emptehlungen, nieht immer vor
sichtig genug angesetzt wurden. 

Zur l l lustration wird ein Beispiel mit Quarzsand betraehtet. Ein ver
tormungskontrol l ierter Scherversuch zeigt, dass das Verhalten des 
Quarzsandes e ine Funktion d er Lagerungsdiehte ist (Abb. 3). J e dieh
ter der Boden gelagert ist, desto grosser ist der maximale Wert des 
Winkels de r Seherfestigkeit Cflma.'. De r zuverlassige Wert cp,,;,' oder cpcv' 
(ev = eonstant volume) eines Quarzsandes mit Kies, der ott aueh als 
«critical state, bezeiehnet wird, ist ungetahr cp,,,,' = 33-34° (Bolton 
1986). 

Naeh der SNV 670 010 kann z. B. tür sauberen Sand (gut abgestuft) 
ei n charakteristiseher Winkel de r innere Reibung <p.' = 38° angenom
men werden. Wird tan38° mit dem Faktor y,.n.· = 1 .25 abgemindert, ist 
de r Bemessungswert noeh <p"' = 32°. Di ese r entspricht aber au eh nieht 
viel mehr als de r kritische Wert <p,,"', das heisst, dass bei grosseren 
Detormationen wirklieh keine Sieherheit mehr vorhanden ist. De r eh a-

G EOGITTER 
Partialkonzept 
2-3 (PEHD/HDPE) 

1 .35 
1 .0 
1 .0 
Meistens 1 angenommen 

1 (Spirale) - 1 .2 (2 Keile) - 1 .5 
( 1  Kei l )  wobei e s  hangt von 
Berechnungsmethode ab 
Teilweise naeh Hersteller 

*) Verbindungen wie Nahte, Überlappungen in Kraftriehtung sollten allgemein vermieden werden 
**) gilt tür den Einbau in normalem, natürlichen Boden und G rundwasser 

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

Tabelle 1: Sicherheitsfaktoren 
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rakteristische Winkel der Reibung sol lte daher als cp.' = 33-34° ge
wahlt werden, mit vielleicht einem kleineren Faktor y,.n.· von 1 .1 bis 1 .2 
so dass cp; = 29 - 30° aufweist. N ur so ist eine genügende Sicherheit 
vorhanden. 

De r Wert von e.' muss au eh se h r sorgfaltig gewahlt werden. Nu r wenn 
die Kórner wirklich zementiert sind, darf e.' > O kPa gewahlt werden. 
Der Eintluss de r D ilatanz oder des Saugvermógens kónnen zu einer 
«Scheinbaren" Kohasion intolge Verzahnung tühren.  Wenn zu gros
se Detormationen auftreten, kann der maximale Wert überschritten 
werden, so dass schl iesslich nu r noch Cjlmob;t;s;erbar' = cp,,;1' bleibt. Gleich
zeitig kónnen die negativen Spannungen durch Wasserzutluss abge
baut werden. Dabei wird die «Scheinbare .. Kohasion, die durch ne
gativen Porenwasserdruck verursacht ist, aut Null reduziert. 

Empfeh/ung: cp.' = cp,,;,' ; e.' = O kPa, 1 .1 < Ytan•· < 1 .25. 

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

In  einem kürzlich erfolgten Diplomprojekt (Fium 1999) wurde die Sta
bilitat des bewehrten Bodens untersucht. Die Geometrie der Ober
flache wurde so variiert, dass die Neigung des Terrains oberhalb der 
Bóschungstront von � = oo aut � =  20° ansteigt. Es wurde die Metho
de der Partialsicherheiten tür die Ermittlung der Kratte in den Be
wehrungslagen benutzt. Di e charakteristischen Bodenkennwerte wur
den aut die Bemessungswerte abgemindert. Da zeigte sich, dass bei 
geringer Winkel der i nnere Scherfestigkeit und gleichzeitig erhebli
cher Bóschungsneigung über de r Konstruktion di e erforderliche Zug
festigkeit der Bewehrung mit dem Partialsicherheitskonzept um ein 
mehrfaches hóher sein kann,  als wenn das alte Globalsicherheits
konzept (Sicherheit in  der Bewehrung konzentriert) berücksichtigt 
wird. In  diesem Fali erfordert die Bemessung mit partiel len Sicher
heitstaktoren eine hóhere Bewehrung (Starke, Lange) als mit jener 
mit einem globalen Faktor. Die Bemessung mit einem globalen Fak
tor kann in solchen Fallen ei ne zu hohe Sicherheit vortauschen. 

Auch wichtig tür die l nteraktion Boden - Bewehrung ist der charakte
ristische Winkel der Reibung der Boden-Bewehrung o,, der die Rei
bung zwischen de m Boden und de r Bewehrung charakterisiert, wobei 
tano, ei ne l ineare Funktion des Tangens eines vorsichtigen Mittel
wertes <pm' ist. 

Abb. 4: Abgleiten aut der Sohle, global 

q x 
+---< treibende Kraft: T,.:i-!:!1111!:. 

rz ----,,-- h L 
� : 

O, = fcrh' dz +f"t dx /m' 
� ·  

crh· � -L- h � . 
� .  o o 
� a ·  e � :  U U � H  rückhaltende Kraft: 

� �s�le 
L 

R =  f 'tsohle (j h = f  ( K , y ,  z , q , (u) ) dx /m' 

tsohle = f ( o ,  <p·, a; sohtel o 
Nachweis : _R_ � Q 'Yglob = 1 .5 L "{glob � r 

Abb. 6: Abgleiten aut einer Schicht, global 

o h· = f (K ' y, hsch;cht o q '  (u)) 

Nachweis: 

'Yglob = 1 .5 

treibende Kraft: 
hschicht L 

o, = f(Jh'dz + hdx /m' 
o o 

rückhaltende Kraft: 
L 

R = f 'tschicht dx /m' 

o 
R -Y � Qr glob 

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

tano, = (0.8 . . .  1 .0) tancpm' 

gilt , wobei der Wert (0.8 .. . 1 .0) ei nen lnteraktionswert darstellt, der mehr 
vom Boden als vom Geogitter abhangig ist. Voraussetzung tür dieses 
Verhalten ist, dass die Knotenpunkte der Rippen bei der Belastung 
nicht versagen. Für ei nen San d mit einem Winkel d er innere Reibung 
cp.' = 32° wird mit einem l nteraktionswert von 0.8 tano, = 0.5 erreicht. 

Bei anderen Geotexti l ien (Gewebe, Vliese) sin d tür kórnige Bóden ver
gleichbare Werte zu erwarten. In teinkórnigen Bóden kann der l nter
aktionswert je nach Beschaffenheit des Geotextils aut Werte bis 0.6 
absinken. lm allgemeinen sollten die Werte mittels Laborversuchen 
ermittelt werden. 

A B G L E I T E N  A U F  D E R  S O H L E  

Als Stabi l itatsmechanismus muss die Sicherheit gegen ein «Abglei
ten aut d er Sohle" nachgewiesen werden. Di e Wand besitzt e ine Hóhe 
h und eine Bewehrungslange L (Abb. 4) mit den Achsen x und z. De r 
bewehrte Boden wird mit einer Vertikallast q und einer Scherkraft 't 

belastet. Die horizontale, effektive Spannung crh' ist abhangig vom 
Erddruckbeiwert K, de m Raumgewicht y, d er Wandhóhe h, de r Verti
kallast q, der Scherkraft 1 und vom Porenwasserdruck u (wenn vor
handen). Da Geotextilbewehrungen allgemein hohe Detormationen 
bis zum Bruch zulassen, reduziert sich de r Erddruckbeiwert K aut das 
aktive Niveau K •. Die Schubspannungen in der Sohle 'tsohle sind von 
o, cp', d er vertikalen effektiven Spannung crv' abhangig. 

G toba/er Fali: 

Die treibende Kraft Q, ist das I ntegra! zwischen O und h von cr"' dz 
und das I ntegra! von -r dx von O bis L. Die rückhaltende Kraft errech
net sich aus dem Integra! von 'tsohle dx zwischen den Grenzen O und 
L. Diese Krafte werden pro Lautmeter m' berechnet. Der Nachweis 
lautet 

R l Ygtob <! O. 
wobei üblicherweise ein Faktor y9tob = 1 .5 vorgeschlagen wird. 

Abb. 5: Abgleiten aut der Sohle, partie/1 

• [ tan <p ' ] <pd = arc tan ___ k mit r tan<p' = 1 .25 
r tan<p '  

s:: [ tan 8k] .t ud = arc tan --- ml r tano = 1 .25 r tano 
treibende Kraft : rückhaltende Kraft: 

h L L 

Od =f <Jh,d.  dz + f't d  dx /m' Rd =f 'tsohle,d dx /m' 

o o o 

Nachweis: 

Abb. 7: Abgleiten aut einer Schicht, partie/1 

. [ tan <p k · J .t <p d = a re tan --- m l r tan<p' = 1 .25 
r tan<p' 

s:: [ tan 8 ) . u d = arc tan ___ k m lt r tano = 1 .25 r tano 
treibende Kraft : hschicht L 

od = fcrh schicht,d .  d z +f d dx 

o o /m' 

Nachweis: 

-

rückhaltende Kraft: 
L 

Rd =f 
o 

'tschicht,d dx /m' 
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·. miigliche 
Bruchflãchen 

Berechnung des Ausziehwiderstandes 
f (crv(z)' , tan 8 k, L(z)) 

Abb. 8: Herausziehen der Bewehrung (1) 

Partieller Fali: 

Die Bemessungswerte a'h,d und -rd sind mit den Faktoren ya und ya zu 
ermitteln.  De r Winkel de r Reibung d er Boden-Bewehrung tan o. muss 
aut den Wert tanod abgemindert werden. Treibende und rückhalten
de Krãfte sind in Abb. 5 gezeigt und der Nachweis lautet 

Abgleiten aut einer Schicht: 

Das Abgleiten aut einer oberen Schicht bzw. Bewehrungslage ist ver
gleichbar mit d em Gleiten aut de r Sohle. Di ese r Nachweis ist z u tühren, 
wenn betrãchtliche Horizontallasten vorhanden sind. Die Bemessung 
tür das Abgleiten aut der Sohle kann entsprechend revidiert werden 
{Abb. 6 und 7), wobei die Hiihe hschicht und die Scherspannung 'tschlcht 
de r betrachteten Schicht tür den Nachweis benutzt werden. 

H E R A U S Z I E H E N  

Das Herausziehen de r Bewehrung ist de r nãchste wichtige Nachweis, 
de r als aussere Tragtãhigkeit der Bewehrung bezeichnet wird. Es sind 
meh rere Versagensarten miiglich (Abb. 8). Es muss die « kritische Ver
sagenstigur" gesucht werden, bei welcher der Bruch am Wahr
scheinl ichsten ist. 

Es sind die angreitenden Erddruckkrãtte entlang der « kritischen Ver
sagenslinie» zu berechnen. Die Berechnung des Ausziehwiderstan
des ei ne r Bewehrungslage in einer Tiete z hãngt von der vertikalen 
Ettektivspannung aut der gleichen Tiete av'(z), des Reibungsbeiwer
tes tano. und von der herausziehbaren Lãnge L{z) ab. 

Der Ausziehwiderstand einer Bewehrung als Funktion globaler und 
partiel ler Bemessungszustãnde und die beiden Nachweise sind in 
Abb. 9 dargestelit. Dabei ist zu unterscheiden, ob eine einzelne kriti
sche Lage oder alie Lagen herausgezogen werden ,  was dann einem 
Bruch der gesamten Rückverankerung entspricht. l m ersten Fali wird 
nach dem globalen Konzept meist ei ne Sicherheit y9,ob = 2.0 und i m 
zweiten Fali y9,ob = i .5 verlangt. 

Für ei nen partielien Nachweis muss die Bemessungswerte tür av'(z)d 
und tanod angenommen werden .  Es müssen die Sicherheitstaktoren 
tür di e Autlast als Funktion de r Wirkungsrichtung (günstig oder ungün
stig) angenommen werden. 

R E I S S E N  D E R  B E W E H R U N G  

U m die Sicherheit gegen den Riss bzw. Bruch der Bewehrung ( inne

re Tragtãhigkeit d er Bewehrung) nachzuweisen, muss di e Lãngsver
teilung der Zugkratt Z in de r Bewehrungslage bekannt sein {Abb. i O). 
Die Zugkraftvertei lung Z wird berechnet und hãngt von den iirtlichen 
Spannungen, der Belastung pro Schicht und von der Steitigkeit der 
Aussenhaut ab. Die wahrscheinl ichste Versagenslinie entspricht der 
Verbindung zwischen d en Bereichen mit maximaler Zugkraft Zmaxieder 
Bewehrungsschicht (grosser Punkt: Abb iO). Wenn die Aussenhaut 
steit ist (z. B. rückverhãngte Betonelemente) liegt Zmax nahe dem Aus
senelement, wenn di e Aussenhaut tlexibel ist (z. B. Polsterwand) liegt 
Zmax weiter im Boden. 
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• Bere chnung  des A usziehwiderstandes 

global partie/1 
t..! R =  2*L(z)*<Jv(z) '*tan b l L. Rd= 2  * L(z)*<Jv(z)d '*tan8d 

Nachweise: 

Bem. : 

• al le Schichten yglob = 2.0 (Gesamtverankerungsbruch) 

• kritische Schicht Yglob = 1 .5 (e ine einzige Schicht) 

Abb. 9: Herausziehen der Bewehrung (2) 

Uingsverteilung de r Zugkraft Z (x,z) in jeder Bewehrungslage 

Z in d em Band relevant, wo kritische Belastung maximal ( • )  
Abb. 10: Reissen der Bewehrung 

Globaler Fali: 

Der Riss oder Bruch einer Bewehrungslage tritt aut wenn ihre Zugte
stigkeit überschritten wird. Dabei darf als wirksame Zugtestigkeit nu r 
die Langzeitzugtestigkeit nach der erwarteten Lebensdauer des Bau
werkes berücksichtigt werden. 

Di e zeitabhãngige Langzeitzugtestigkeit r( t) {k N/m) kan n wie tolgt be
rechnet werden: 

r( t) = r l (A, A2 A3 A. Ya) = Langzeitzugtestigkeit tür di e Gebrauchs
dauer t, 
Zeitabhãngig sind vor aliem die Faktoren 
A, (Kriechen) un d A. (Bestãndigkeit gegen 
chemische, biologische Eintlüsse); siehe 
Tabelie i 

Der Widerstand alier durch eine Bruchflãche geschnittenen Geo
textiliagen ist 

R = L r(t) der geschnittenen Lagen 

und der Nachweis schliesslich 

R l yglob <': Q, 

W o bei das Gebrauchsniveau de r Belastung Q, wird vom Zmax und di e 
Dicke der Bewehrung gerechnet. 

Wird bei der Bemessung mit globalem Konzept, die globale Sicher
heit aliein in der Bewehrung konzentriert wird, wird je nach verwen
detem Bruchmechanismus eine globaler Sicherheitstaktor von mei
stens y9,ob = 2.0 berücksichtigt. 

Partieller Fali: 

Au eh mit partieliem Konzept muss zunãchst di e Langzeitzugtestigkeit 
ermittelt werden. Aus de r oben angegebenen Langzeittestigkeit kan n 
die Langzeitbemessungszugtestigkeit berechnet werden: 

r(t)d = r(t) l y" = r l (A, A2 A3 A. Ya YR) 
und der Nachweis lautet 

Rd ;:: a. 
Übliche Faktoren tür y" liegen zwischen i .O . .  i .7 (Herstelierangaben 
und Emptehlungen, Tabelie i ) . 



B E M E S S U N G  
Somit wurden die theoretischen Grundlagen für den Nachweis der 
Tragfãhigkeit behandelt. Es existieren heute verschiedene Compu
terprogramme' ,  mii de nen d i  e Tragsicherheitsnachweise für bewehr
te Erdkonstruktionen geführt werden kónnen. Meistens basieren di ese 
aut Berechnungen des Grenzgleichgewichtes. Das heisst, es wird die 
gesamte notwendige Kraft ermittelt, nicht aber die Verteilung in und 
über die verschiedenen Bewehrungslagen . 

Berechnungen mii FE-Methoden, di e a ue h Aufschlüsse über die Krãf
tevertei lung liefern, lassen vermuten, dass in den Bewehrungslagen 
lokale Kraftspitzen auftreten kónnen, die zwei- bis dreimal grósser 
sind, als die über reine Gleichgewichtsmodellen berechneten Durch
schnittskrãfte. Diese Aussage gilt, wenn in beiden Fãllen alle Sicher
heitsbeiwerte und Lastfaktoren = 1 .0 gesetzt werden (Fium 1 999). 

Z U S A M M E N FA S S U N G  
Es müssen immer sãmtliche l nstabil itãtsrnechanismen betrachtet wer
den, darnit der massgebende Mechanismus gefunden werden kann. 

Di e Bemessung mii partiel len Sicherheitsfaktoren bietet Vorteile. Nor
malerweise werden Sicherheiten dort eingebracht, wo die Unsicher
heiten auftreten .  Sie ist aber anspruchsvoller und kan n 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 imrner im Vordergrund ste
hen. 
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A, Abminderungsfaktor: Kriechen 

A2 Abminderungsfaktor: Einbaubeschãdigung 

A3 Abminderungsfaktor: Verarbeitung 

A4 Abrninderungsfaktor: Bestãndigkeit 

cd' Kohãsion: Bemessungswert 

e,' Kohãsion: charakteristische Wert 

h Hóhe der Wand 

hschicht Hóhe der Wand über den abgleitenden Schicht 

K Erddruckbeiwert 

L Lãnge der Bewehrung 

L(z) Lãnge der Bewehrung gegen Herausziehen, die hinter der 
Bruchflãche wirkt 

Qd Bemessungswert der Belastung 

O, Belastung auf Gebrauchsniveau 

q vertikal Auflast 

R Widerstand auf Bruchniveau 

Rd Bemessungswert des Widerstandes 

Zugfestigkeit de r Bewehrung (kurzzeitig) 

r(t) Zugfestigkeit der Bewehrung (langzeitig) 

u Porenwasserdruck 

x,z horizontale und vertikale Koordinaten 

Z Zug 

Z(x,z) Zug im (x, z)- Punkt 

Zmax rnaximaler Zug 

Z(x,z)m., rnaximaler Zug als Funktion der Koordinaten x,z 

8 Winkel der innere Reibung zwischen Boden und Bewehrung 

8d Bemessungswert des Reibungswinkels zwischen Boden un d 
Bewehrung 

charakteristischer Reibungswinkel zwischen Boden und Be
wehrung 
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Raumgewicht des Bodens 

Teilsicherheitsfaktor für Kohãsion des Bodens 

Teilsicherheitsfaktor für stãndige Lasten 

allgemein g labale r Sicherheitsfaktor 

Teilsicherheitsfaktor für verãnderliche Lasten 

Teilsicherheitsfaktor des Widerstandsberechnungsmodell 

Ytanó Teilsicherheitsfaktor Winkel der innere Reibung zwischen 
Boden und Bewehrung 

Ytanrp' Teilsicherheitsfaktor für Winkel der innere Scherfestigkeit 
des Bodens 

Winkel der innere Scherfestigkeit des Bodens 

Bemessungswert des Winkels der innere Reibung des Bo
dens 

charakteristischer Winkel der in ne re Reibung des Bodens 

Mittelwert des Winkels d er innere Scherfestigkeit des Bodens 

<f>max' Maximalwert des Winkels d er innere Scherfestigkeit des Bo
dens 

crh' horizontale effektive Spannung 

crh.d' Bemessungswert der horizontalen effektiven Spannung 

crv' vertikale effektive Spannung 

crv(z)' vertikale effektive Spannung in ei ne r Tiefe von z 

crv schich.' vertikale effektive Spannung auf einer Schicht 

crv sohte' vertikale effektive Spannung auf der Sohle 

't Scherspannung 

'td Bemessungswert de r Scherspannung 

'tschicht Scherspannung auf einer Schicht 

'tschicht.d Bemessungswert der Scherspannung auf einer Schicht 

'tsohle Scherspannung auf der Sohle 

'tsohte.d Bemessungswert der Scherspannung auf der Sohle 
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Unter- und Oberbaubewehrung mit Geogittern 

Balazs Fonyo und Hans Rudolt von Kanel, Niederwangen 

Z U S A M M E N FA S S U N G  

Aut sehr gering bis mittel tragtahigem Untergund bietet s i  eh i m Stras
sen- und Bahnbau di e geogitterbewehrte Bauweise an. Di e elastische 
Verstarkung des Oberbaus mit knotensteiten Geogittern reduziert die 
plastischen Verformungen, die von dynamischen und statischen Ein
wirkungen starnrnen. Aut se h r gering bis gering tragtahigem Baugrund 
kann man aut diese Weise rnit weniger Materialersatz austührungs
technisch zutriedenstellend arbeiten. Ein geogitterverstarkter Ober
bau verlangert die Gebrauchsdauer der Strasse und der Schiene er
heblich . Beim tlexiblen Strassenoberbau ergibt die Kombination mit 
einem selbsthattenden Belagsgitter aus Glastasern e ine optimale Wir
kungsweise. 

P R O B L E M S T E L L U N G  

Unser Land ist zwar intrastrukturell b este n s ausgebaut, doch wird u n  s 
die Substanzerhaltung in den nachsten Jahren grosse Reserven ko
sten. Gleichzeitig gelangen wir zur Ansicht, dass erstklassige Res
sourcen in d er Zukunft nu r beschrankt verfügbar sein werden. Da un
sere Siedlungstlachen weiter zunehmen, wird bei der Linientührung 
von Neubauten ein bewusstes Vermeiden von Trasseen für Strassen 
und Ba h nen aut ungünstigem Baugrund nunmehr schwierig sein. Des
hal b ist es imrner aktueller, dass Verkehrswege auf Bóden mit sehr 
geringer, geringer bis mittlerer Tragfahigkeit (Kiassen So, S, und S2) ,  
se i  es auf Sedimentationsebenen oder in Gebirgstalern, ressour
censchonend gebaut werden müssen. 

Nebst diesen Gegebenheiten sind wir heutzutage bestrebt, die Ge
brauchsdauer unserer Strassen und Bahnen z u erhóhen, nicht zuletzt 
aus Gründen der Unterhalts- und Sanierungskosten. Dieser Bestre
bung entgegen wirkt der stark zunehmende Verkehr, denn Mobi l itat 
bleibt für di e Zeit von heute, wie au eh tür di e von rnorgen wirtschafts
und gesel lschaftsbestimmend. 

Z I E L S E T Z U N G E N  

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

Abb. 1 a: Schütten aut schlechtem Baugrund 

Abb. 1 b: mit Geogitterstabilisierung aut schlechtem Baugrund 

Ein sparsamer Umgang rnit erstklassigen Materialien, wie Kiessand, 
Bitumen und Zernent sollte in den Unter- und Oberbauschichten an
gestrebt werden, da es sich di rekt in den lnvestitionskosten bernerk
bar macht. 

Die Vermeidung bzw. Verzógerung der Spurrillen- und Rissebildung 
kan n u. a. mit ei ne m tragtahigen Unterbau erreicht werden. E ine Geo
gitterstabil isierung sollte bewirken,  dass Untergrund und Unterbau in 
ei ne hóhere Tragtahigkeitsklasse eingestuft werden kónnen. 

Di e Verlangerung d er Lebensdauer von Verkehrswegebauwerken gilt 
als oberstes Gebot im Sinne einer langfristigen Kostenwahrheit, urn 
Unterhalts- und Sanierungsautwand weiter vermindern zu kónnen 
(Bi ld 2). 

Da der Personenverkehr auf Strassen und Schienen ei nen G rosstei l  
des Gesamtverkehrs ausmacht, sind wir aus Komtortgründen be
strebt, dass die Oberflachenverformungen moglichst lang i m Rahmen 
gehalten werden. 

Abb. 2: Zielsetzung: Gebrauchsdauer-Szenarien 

Qual itat 

30 

B Belagssanierung 

ohne Geogitterverstarkung 
rnit Geo- und Belagsgitter 
(Zielsetzung) 

50 90 

Zeit t [a] 

B+FS Belags- und Fundationsschichtsanierung 

67 



zyklische Druck
und Zugbelastung 

Geogitter 

l l «pulsierende» � \ 
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 ertassbaren Effekten hauptsachlich für die differen
tiellen Verformungen verantwortlich, die sich im leicht zusammen
drückbaren Untergund ereignen. 

E ine zyklische Unterbaubeanspruchung zeichnet sich durch in Bruch
teilen von Sekunden wirkende, extrem grosse Belastungsspitzen aus, 
die si eh in Form von Schwingungen mit hohem Energiegehalt i m Halb
raum ausbreiten. 

Was die Lastausbreitung im Untergrund betrifft, unterscheiden sich 
dynamische Lasten von den statischen insofern, dass der Ausbrei
tungswinkel d er Druck-, Scher- und Rayleighwellen flacher als der sta
tische Ausbreitungswinkel z. B. gemass Boussinesq im elastischen 
Halbraum ist. Daher ist die Horizontalkomponente einer vertikalen, 
zyklischen Belastung gri:isser 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 u nter der Belastung liegt (0,4 bis 0,8 m). Unter der 
Strasse bzw. Bahnl inie herrschen in de n Geogitterlagen zum gri:issten 
Tei l  pulsierende, zyklische Zugspannungen (Bi ld 3) .  Dauerlasten kon
nen vernachlassigt werden. Die gri:isste Rolle spielt in diesem Zu
samrnenhang die lnteraktion Boden-Geogitter, die vor allem - aus 
Gründen de r dynarnischen Belastung - von den beiden Steifigkeiten 
und von der Knotenfestigkeit des Geogitters abhangt. Liegen die E
Moduln des Geogitters und des Oberbaus nah beieinander, so erfüllt 
man eine wichtige Voraussetzung für eine erfolgreiche Boden-Geo
gitter-Zusammenwirkung. 

Bei sehr kleinen Vertormungen wirkt ein Geogitter noch ausgeprag
ter. Um die Tragwirkung bei minimalen Setzungen demonstrieren zu 
ki:innen, eignet sich di e Modellierung ei ne r gespannten Membrane i m 
Zweiphasensystem.  

lm von oben gleichmassig belasteten System steit-steit erfahrt das 
Geogitter keine Krafte. Jm steit-weichen Aufbau hingegen verformt 
sich das Geogitter wie in der Sei lstatik, übernimmt einen Anteil der 
oberen, gleichmassig verteilten Lasten und gibt sie weiter aussen ab 
(Bild 4) .  

Bei der elastischen Oberbaustabilisierung ki:innen wir davon ausge
hen, dass der u nter der Strasse liegende Boden dank eines günsti
geren Lastausbreitungswinkels mit Geogittern weniger stark belastet 
wird als ohne. Somit erleidet der Untergrund bei einer Geogittersta
bilisierung kleinere Belastungen und auch kleinere Verforrnungen. 

F O R S C H U N G  

Die Technische Universitat Mailand und ein Geogitterhersteller un
tersuchten i m Massstab 1 :  1 an einem Versuchsring ei ne grosse Aus
wahl von Geoprodukten, die unterhalb der Fundationsschicht einge
legt wurden. Der U ntergund wies CBR-Werte von 1 bis 8% aut. Dies 
entspricht den Tragfahigkeitsklassen So, S1 und S2 gemass 
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Abb. 4: Effekt der «gespannten Membrane" im Steif-Steif- und Steif-Weich
Zweiphasensystem 

SN 640 317b de r VSS: «Dimensionierung; Untergrund und Unter
bau" .  Belastet wurde die Versuchstrecke mit einem normiertem Last
wagen des Gewichts von 10 aquivalenten Achslasten EAL à 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 ausgedrückt werden 
(Bild 7) . Mehrlagige, knotensteite Geogitter aus Polypropylen mii einer 
Zugtestigkeit von 30 kN/m oder mehr zeigen die besten Ergebnisse 
(Bild 8 un d 9). Dabei sind Wirksamkeitsfaktoren von über 10 aut Bi:iden 
d er Tragfahigkeitsklasse S, (CBR = 3%) mit ei ne r Fundationsschicht
starke von 40 em keine Seltenheit. Dies bedeutet nach der 4.-Potenz
Regel, dass mit Geogittern bis zu zweimal mehr Verkehr aut dem 
Oberbau fahren dari, bis dieselben Setzungen eintreten, die ohne 
Geogitter zu erwarten waren. 

Abb. 5: Setzungsmulde im geogitterstabi/isierten (Nr. B) 
und nicht geogitterstabiliserten (N r. 9 weiter hinten) Kontrollquerschaitt 
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Abb. 6: Typische Setzungsmulde 
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Abb. 8: Kontrollquerschnitt ohne Geogitter (O bis 1 000 Durchfahrten) 

B E M E S S U N G  

l m Labor wurden Versuehe mii dem Ziel angeslellt, die Wi rksamkeil 
von Geogittern in  die Oberbaubemessung einfliessen zu lassen. Als 
Armierung wurde ein zweilagiges, knotensteifes Geogitter mit einer 
Zugfestigkeit in Querriehlung von 20 kN/m ausgewãhlt. Simuliert 
wurde der Unlergrund mii einem normierten Feinsand. Mit dem Was
sergehalt konnte die gewollte Tragfãhigkeil eingestellt werden, die zwi
sehen CBR = 1 bis 1 8% variierte. Die Oberbaukonstruktionen mit und 
o h ne Geogitter, di e aus 40 em Kies und 8 em Belag bestanden, wur
den mit einem Stempel von oben zykliseh belastet. 

Da der Zerstórungseffekt mit der Geogitterbewehrung kleiner ist, 
wurde die Oberbauformel für den Stãrkeindex gemãss ASSHTO fol
gendermassen modifiziert [ 1 ] :  

SN: Stãrkeindex 
a;: 
az: 
d;: 
d z: 
(a,/az) : 

Materialkoeffizient 
Materialkoeffizient Kiessand 0.44 
Sehiehtstãrke 
Sehiehtstãrke Kiessand 
Sehiehtbeiwertverhãltnis für knotensteife, zweilagige Geo
gitler 

Das Geogitter weist bei Bóden mii Tragfãhigkeilsklassen S, und Sz 
ein Sehiehtbeiwertverhãllnis von rund 1 ,5  aut (Bild 10). l m Bereieh So, 
wo CBR < 3% isl, wird der Verbesserungseffekt sogar noeh ausge
prãgter. Mii anderen Worten heisst es, dass das Geogitter eine Kie
seinsparung von bis zu � der Fundationssehiehlslãrke mit derselben 
Ri l lentiefenentwieklung ermóglieht. Wir sind also heule in der Lage, 
den Einfluss de r Geogitter in  die Tragfãhigkeitsbemessung zu imple
mentieren. 

A N W E N D U N G  

I n  den Anwendungsforsehungen für das knolensteife mehrsehiehlige 
Geogitter mit Zugfesligkeilen in Querriehtung von 20, 30 und 55 kN/m 
wurde festgestellt, dass ein unler der Fundationssehieht liegendes 
Geogitter anderen Platzierungsmógliehkeilen - z. B .  dem Einlegen 
von zwei Lagen mit j e hal be r Reisskraft in  d er Mitte und unten - ein
deutig vorzuziehen ist. 

Die Gebrauehsdauer des Belags kan n zudem mit dem konstruktiven 
Einlegen eines Asphaltbewehrungsgitters aus Glasfasern um den 
Faktor 2 bis 3 verlãngert werden. 
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Abb. 9: Mii zwei/agigem, knotensteifem Geogitter armierter Querschnitt 
(O bis 1000 Durchfahrten) 
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Abb. 10: Verkehrsverbesserung eines zwei/agigen, knotensteifen Geogitters 

Abb. 7: Wirksamkeit von Geoprodukten. Untergrund CBR = 3%, FS = 400mm, Belag 75mm [2] 

Niehts Geovlies Geogewebe Geogitter Geogitter Geogitter Geogitter 
(Kontrol l- Bãndehen einlagig, einlagig dreilagig, fünflagig, 

quersehnitt) nicht knotensteif knotensteif knotensteif knotensteif 
p p PES p p p p p p 

Festigkeit in  
Ouerriehtung 30 kN/m 30 kN/m 30 kN/m 30 kN/m 30 kN/m 55 kN/m 

Selzung naeh 
2000 Zyklen 38,2 mm 1 8*mm 7,2 mm 4 ,0 mm 3 ,3 mm 2,7 mm <2,0*mm 

Wirksamkeits-
faktor o 2* 5 g 11  14  20-24* 

*Sehãlzung 
1 D u rehfahrt (Zyklus) = 1 0  ãquivalenle Aehslasten (EAL) à 80 kN 
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Abb. 11 :  Aufbau Sanierung Bernstrasse, Zollikofen 

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
ler Umhüllung, das 4 bis 5 em unler de r Deckschichl eingelegt wird. 
Glasfasergitter besilzen exlrem hohe Fesligkeilen von 100 bis 
200 kN/m mii minimaler Hochslzugkraftdehung (unler 5%) und die
nen der Verhinderung der Rissebildung im Belag und auch der Ver
zogerung der Spurri l lenbildung (Bild 11 ) .  

S C H L U S S F O L G E R U N G E N  
Bei geogitterslabil isierten Slrassen- und Bahnkorpern spielen nebst 
de r Zugfestigkeit des Geogitters folgende Aspekle bezüglich l nterak
tion Boden/Geogitter ei ne grosse Rolle: 

• Verzahnung Bodenkorner/Geogitter 

• Der Rohstoff Polypropylen mii einem für den Oberbau günsligen 
E-Modul 

• Knolensleife Verbindung der Quer-und Ui.ngsrippen. Ei ne Knolen
sleifigkeil liegl vor, wenn die Knotenfesligkeil bis zu 90% der Zug
festigkeit enlsprichl 

• Mehrlagige Angriffsflache, z. B .  MS 550: n = 5 (Bild 12). 

Die hier veroffentlichten Angaben widerspiegeln einen Trend. Für 
jedes Projekl müssen die Verformungen neu abgeschalzl oder be
rechnel werden, weil sie vom Gesamtaufbau (d. h. Untergrund, Fun
dalionsschichl, HMF, Deck- und Tragschichl) bzw. von der Belastung 
abhangig sind. 

Forschungsergebnisse aus Feld- und Laborversuchen und Erfahrun
gen aus der Praxis geben uns die Sicherheil, dass ein mii mehrlagi
gem, knotensleifem Geogitter slabi l isierter Oberbau, kombiniert mii 
dem selbslhaftenden Asphallgitter für Ressourceneinsparungen und 
eine um den Faklor 1,5 bis 3 verlangerte Gebrauchsdauer die opli
male Losung ist. 
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