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Schnelle Züge auf weichen Böden 
 
Bodendynamische Phänomene bei hohen Ausbaugeschwindigkeiten 
am Beispiel Bahn 2000, ABS Derendingen-Inkwil 
 
J. Ryser, dipl. Bauing. ETH, Geotechnisches Institut AG, Solothurn 
H. Steiger, dipl. Ing. TH/SIA, Geotechnisches Institut AG, Spiez 
 
Im Rahmen des Projekts Bahn 2000 soll auf weichen und auf verflüssigungsgefährdeten Böden eine Trassee mit einer 
hohen Ausbaugeschwindigkeit von 200 km/h realisiert werden. Dieser Artikel beschreibt die bodendynamischen Be-
obachtungen, Versuche und Folgerungen zur Beurteilung der bodendynamischen Risiken der Ausbaustrecke Derendin-
gen-Inkwil. Nach einer kurzen Übersicht über Projekt und theoretische Grundlagen werden die beiden Phänomene Bug-
wellen vor bewegten Lasten auf weichen Böden und beginnende Bodenverflüssigung in wassergesättigten, locker gela-
gerten, ungleichförmigen Sanden und deren versuchsmässige Erfassung vorgestellt. 
 
 
1. Einleitung 
 
1.1 Projekt 
 
Die Ausbaustrecke (ABS) Derendingen-Inkwil ist Bestandteil der Bahn 2000. Sie bildet die Verbindung der 
Neubaustrecke (NBS) Mattstetten-Rothrist mit der Jura-Südfusslinie zwischen Herzogenbuchsee und Solo-
thurn. 

 
Bild 1 Situation (www.bahn2000.ch) 

 
Von der Abzweigung von der NBS bei Herzogenbuchsee BE bis nach Subingen SO ist eine Ausbau-
geschwindigkeit von 200 km/h vorgesehen. Dieser Streckenabschnitt kommt in die sanft hüglige Moränen-
landschaft des äusseren Wasseramts zu liegen, deren Oberflächengestalt durch die wiederholten Vorstösse 
und Rückzüge der Gletscher der Würmeiszeit geprägt wurde. In den Mulden zwischen den Hügeln entstan-
den verschiedentlich kleinere Seen und Toteisseen. Auf den feinen Sedimenten dieser Seen bildeten sich 
bis zum heutigen Tag verschiedene Verlandungsbildungen mit häufigen und kleinräumigen Wechseln von 
tonig-siltigen, seekreideartigen und torfigen Ablagerungen. Der in einer flachen Senke gelegene Inkwiler See 
besteht noch heute. 
 
Die Trassee der ABS verläuft zu grossen Teilen à Terrain oder in Einschnitten bis maximal rund 7 m Höhe. 
Das Planum unter dem Normoberbau kommt damit über etliche Kilometer in sehr weiche Böden zu liegen. 
Das Grundwasser weist in diesen Abschnitten Flurabstände von lediglich 1-2 m auf. 
 
 
1.2 Hintergrund 
 
Im St. Galler Rheintal konnte eine Anhebung der Regelgeschwindigkeit von 100 auf 130 km/h nicht realisiert 
werden [7]. Im Untergrund wurde eine Ausbreitungsgeschwindigkeit der Rayleighwellen von rund 140 km/h 
gemessen. Die entstehende Bugwelle vor einem fahrenden Zug führte zu Schwingungen in der Trassee und 
in den Fahrleitungsmasten, so dass bei 120 km/h der Stromabnehmer teilweise den Kontakt verlor. 
 
In Ledsgaard (West Coast Line, Schweden) konnten verschiedene, neu gebaute Abschnitte nicht mit den 
vorgesehenen Geschwindigkeiten betrieben werden. Die Phänomene wurden u.a. vom Norwegian Geotech-
nical Institute untersucht [3,4]. 

http://www.bahn2000.ch/


 

 

Auf der Neubaustrecke der DB von Nürnberg nach Ingolstadt wurde aufgrund von bodendynamischen An-
sätzen Anforderungen an den anstehenden Untergrund formuliert [5,6]. Die Prüfbedingungen wurden wäh-
rend der Bauausführung kontinuierlich abgesichert und die jeweils erforderliche Mächtigkeit des Bodenaus-
tausches fortlaufend bestimmt. 
 
Beobachtungen im Feld bei den Vorbereitungsarbeiten für die Trassee und obige Auswahl an Beispielen 
waren im Sommer 2002 der Auslöser dafür, dass die bodendynamischen Risiken für die ABS Derendingen-
Inkwil überprüft wurden. Mit einfachen Methoden und Modellen mussten schnell Entscheidungsgrundlagen 
über notwendige bzw. nicht notwendige Massnahmen erarbeitet werden.  
 
 
2. Einwirkungen 
 
Eine Achsdurchfahrt eines Zuges verursacht folgende dynamischen Einwirkungen auf ihre Unterlage: 
 
─ Vibrationen aus Imperfektionen an Rad und Schiene inkl. Schlinger- und Stosskräfte 
─ Bewegte Achslasten ("quasistatische Lasten") 
 
Während bei geringen Geschwindigkeiten v.a. die Imperfektionen zu den messbaren Erschütterungen im 
Untergrund führen, nimmt der Einfluss der quasistatischen Lasten mit zunehmender Geschwindigkeit mar-
kant zu. In den Erschütterungsmessungen zeigt sich dies, indem sich aus dem mittelfrequenten "Rauschen" 
der Imperfektionen bei höheren Geschwindigkeiten zunehmend die tieffrequenten Ausschläge der einzelnen 
Achsdurchfahrten abzeichnen. Bei Geschwindigkeiten in der Nähe der kritischen Geschwindigkeit der Unter-
lage (vgl. unten) betragen sie ein Vielfaches des Grundrauschens. Die Untersuchungen konzentrierten sich 
primär auf die Auswirkungen dieser "für Bahnverhältnisse neuartigen" quasistatischen Lasten. 
 
 
3. Phänomene 
 
3.1 Bugwelle und kritische Geschwindigkeit 
 
Das System Zug/Schiene/Oberbau/Untergrund kann als bewegte Last auf einen Balken mit elastischer Un-
terlage modelliert werden. Dieses weist in dynamischer Hinsicht zwei kritische Geschwindigkeiten auf: Die 
erste – meist tiefere – ist die Ausbreitungsgeschwindigkeit von Rayleighwellen im anstehenden Untergrund. 
Eine zweite – meist höhere – ist die minimale Phasengeschwindigkeit von Biegewellen aus dem Timo-
shenko-Balkenmodell [3]. 
 
In den Untersuchungen für die Machbarkeitsstudie der SBB [7] zeigte sich, dass auf verschiedenen Stre-
ckenabschnitten mit weichem Untergrund die Einsenkungen unter Achsdurchfahrten mit zunehmender Ge-
schwindigkeit plötzlich überproportional zunahmen. 
 

 
Bild 2 Hebungen und Einsenkungen bei Zugsüberfahrten aus [7] 

Bis rund 70% der ersten kritischen Geschwindigkeit sind die Einsenkungen unter einem fahrenden Zug etwa 
gleich gross wie unter einem stehenden. Überschreitet die Fahrgeschwindigkeit diesen Wert, so vervielfa-
chen sich die Deformationen. 
 



 

 

Um für die ABS einen ersten Anhaltspunkt über die dynamischen Risiken zu erhalten, wurden an verschie-
denen Orten die Ausbreitungsgeschwindigkeiten von Oberflächenwellen gemessen. Die Anregung geschah 
mit einem Fallgewicht von 30 kg aus Höhen von 50 und 100 cm auf eine doppelte Stahlplatte mit 30 cm Kan-
tenlänge. Gemessen wurde mit drei einaxialen Geofonen (Messachse vertikal). Die Ausbreitungsgeschwin-
digkeiten wurden berechnet aus den Distanzen zwischen den Geofonen und den gemessenen Laufzeiten 
der grössten Wellenfront. 
 
Kleinräumige Messungen mit Distanzen zwischen den Aufnehmern von 5–10 m ergaben Resultate für ge-
zielt ausgewählte einzelne Materialien, grossräumige Messungen mit Distanzen von 50–100 m zeigten die 
Geschwindigkeiten im Gesamtsystem. Die ermittelten Scherwellengeschwindigkeiten waren: 
 

Boden Ausbreitungsgeschwindigkeiten 
  
Seekreideartiger Sand, wassergesättigt 184–243 km/h 
Grauer Sand, wassergesättigt 226–244 km/h 
Beiger Sand, feucht 314–395 km/h 
Beiger Sand, trocken, im Einschnitt 455–740 km/h 
  
Moränenhügel 770 km/h 
Mulde 299 km/h 

 
Auf reinem, seekreideartigem Untergrund sowie auf wassergesättigten Sanden beträgt die Ausbauge-
schwindigkeit mehr als 70% dieser Geschwindigkeiten, das Risiko für überproportional zunehmende Defor-
mationen ist demnach vorhanden. 
 
Die überproportionale Zunahme der Deformationen lässt sich mit baulichen Massnahmen nicht verhindern, 
da sie auf einer Eigenschaft des Untergrunds beruht. Sie lässt sich aber wirksam vermindern, indem mit 
einem steifen Oberbau dafür gesorgt wird, dass auch die drei- bis fünffache Amplitude der statischen Ein-
senkung noch unterhalb des tolerierten Maximums zu liegen kommt. In diesem Sinne wurde an der ABS bei 
Bau-km 70.200–70.570 beschlossen, die Hochgeschwindigkeitsspaltweiche auf einer 40 cm dicken Beton-
platte auf 1.0 m Materialersatz zu verlegen. Der Baugrund sollte zudem während rund 8 Monaten mit einer 
Vorbelastung von 3 m Höhe vorgängig überkonsolidiert werden. 
 
Aufgrund der Resultate der Setzungsmessreihen der Vorbelastung auf diesem Abschnitt und des als extrem 
inhomogen aufgeschlossenen Baugrunds wurde später dann beschlossen, diese Platte zusätzlich noch auf 
Pfählen zu fundieren. Für den Nachweis der Pfahltraglasten unter zyklisch-dynamischen Lasten wurde ein 
Sicherheitsfaktor von 5 der statischen Gebrauchslast zur Bruchlast gefordert [10]. 
 
 
3.2 Bodenverflüssigung (Liquefaction) 
 
Für andere Abschnitte der Trassee wurde aufgrund obiger Resultate die Befürchtung geäussert, dass sich 
durch die Vervielfachung der Deformationen bzw. Schwinggeschwindigkeiten bei Zugsdurchfahrten mit der 
kritischen Geschwindigkeit Verflüssigungsphänomene in den oberflächennahen, sehr locker gelagerten, 
wassergesättigten Sanden einstellen könnten. Diese Problematik wurde wie folgt untersucht: 
 
Der Mechanismus bei der Bodenverflüssigung unter zyklischer Scherbeanspruchung geht anschaulich aus 
Bild 3 hervor.  

 
Bild 3 Diagramme eines zyklischen Scherversuchs mit herbeigeführter Liquefaction nach [1] 



 

 

Mit jedem Lastzyklus wächst der Porenwasserdruck in der Probe an, d.h. mit jeder Achsdurchfahrt wird die 
Scherfestigkeit des Untergrunds sukzessive abgemindert. Im Extremfall bedeutet dies den sofortigen Kollaps 
des Gleiskörpers, d.h. Setzungen und Verdrehungen des Gleises im dm-Bereich unter einer einzelnen 
Durchfahrt. Im bisher bekannten Normalfall geschieht nichts. Im unbekannten Bereich dazwischen (vgl. auch 
Kapitel 3.3) können die Festigkeitsabminderungen ausreichen, um bei jeder Zugsdurchfahrt von neuem klei-
nere Deformationen zu bewirken. Im günstigen Fall konvergieren diese auf einen Endwert hin ("cyclic cal-
ming"), im schlechteren Fall wiederholen sie sich gleichförmig oder nehmen sogar progressiv zu ("cyclic 
failure") [9]. 
 
Für eine erste Grobbeurteilung des Gefährdungspotenzials wurde die Deutsche Sicherheitstechnische Regel 
für Kernanlagen KTA 2201.2 [2] beigezogen. In einem ersten Analyseschritt werden dort die Kornvertei-
lungskurven des zu untersuchenden Bodens in ein Diagramm eingetragen. 

 
Bild 4 Verflüssigungsgefährdete Kornverteilungsbereiche nach [2] mit effektiver Siebkurve ABS 

Die eingetragene Kurve des Sandes bei ca. Bau-km 72.200 liegt deutlich im am meisten gefährdeten Be-
reich. 
 
Die Einwirkung, welche in [2] als dynamisches Schubspannungsverhältnis max τ/σ0' formuliert wird, wurde 
aus den Versuchsresultaten der SBB ("Ziegler") bzw. den Schwedischen Untersuchungen ("Kaynia") abge-
leitet. Mit einem geschätzten Bereich der Lagerungsdichten dieser Sande ergaben sich die Wertepaare in 
der folgenden Darstellung. Die fünf Punkte übereinander entsprechen jeweils den rechnerischen Tiefen von 
2, 3, 4, 5 und 6 m unter der Schienenoberkante (SOK). 
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Bild 5 Diagramm zur Abschätzung der Möglichkeiten einer Bodenverflüssigung nach [2] 

Die Möglichkeit für Bodenverflüssigungen war auf dieser Basis also nicht auszuschliessen. Die Anordnung 
von grossflächigen Bodenverbesserungen – beispielsweise durch Rüttelstopfsäulen – wäre die Konsequenz 
gewesen. Dieser Entscheid bedurfte jedoch einer besseren Grundlage und so wurden folgende zwei Wege 
parallel weiter untersucht: 
 
Einerseits wurde in den drei am meisten gefährdeten Abschnitten mit insgesamt 16 Cone Penetration Tests 
(CPT) bis in rund 5 m Tiefe die effektiv vorhandenen Lagerungsdichten gemessen. Die Sondierungen wur-
den auf der Trassee durch die mittlerweile eingebaute Baugrundstabilisation sowie zum Vergleich neben der 
Trassee im freien Feld platziert. Unter der Unterkante der Baugrundstabilisation war eine Verdichtungswir-
kung durch die Bauarbeiten und die Materialtransporte von rund 80 cm Mächtigkeit feststellbar. In diesem 



 

 

Bereich war das Risiko für Liquefaction um ein bestimmtes Mass abgemindert, darunter war die Lagerungs-
dichte nach wie vor sehr locker und die Situation nicht entschärft. 
 
Andererseits wurde der Umstand genutzt, dass sich beginnende Liquefaction durch kumulative Druckanstie-
ge im Porenwasser ankündigt (vgl. Bild 3). Es sollte untersucht werden, ob sich unter Zugsdurchfahrten in 
den kritischen Sanden ebenfalls solche kumulativen Druckanstiege zeigten. Werden keine oder nur geringe 
solche gemessen, dann kann das Risiko abschliessend als vernachlässigbar beigelegt werden. Da zu die-
sem Zeitpunkt das Gleis noch nicht fertiggestellt war und allenfalls notwendige Stabilisierungsmassnahmen 
vor dem Einbau des Oberbaus fertiggestellt werden müssten, wurde eine Simulation der Zugsdurchfahrten 
mit Vibrowalzen auf dem Planum beschlossen. Als Kalibrierungsgrösse für die Güte der Einwirkung wurden 
die Erschütterungen an OKT in 8 m Gleisabstand mit Geofonen gemessen. Die simulierten Erschütterungen 
sollten doppelt so stark sein, wie die Prognosewerte für weiche Böden bei einer Fahrgeschwindigkeit von 
200 km/h. Die Porenwasserdrücke wurden in verschiedenen Tiefen mit einer Abtastrate von 1 kHz gemes-
sen. 

50 cm Kiessand 

Vibrowalzen
Ammann AV 95 und AC 11 0

20 cm T-Schotter +
20 cm Aushub stabilisiert

Geofon in 8 m Achsabs tand
zur Beurteilung der Einwirkungsintensität

4 Porenwasserdruckgeber
in verschiedenen Tiefen

 
Bild 6 Versuchsanordnung des Walzenversuchs vom 7.5.2003 

Im mittleren Frequenzbereich von 16 bis 50 Hz konnten die angestrebten doppelten Schwinggeschwindigkei-
ten einer Vergleichszugsdurchfahrt mit 200 km/h mit den Walzen gut nachgebildet werden (vgl. Bild 9). Un-
genügend war die Abbildung der tiefen Frequenzbereiche, welche gemäss obigem Kapitel 3.2 bei hohen 
Geschwindigkeiten zu dominieren beginnen. Durch die Vibration der Walzen während des Versuchs löste 
sich in einem Einschnittsbereich die Böschungsoberfläche im Sand lokal ab, offensichtliche Deformationen 
am Planum oder Wasseraufstösse etc. waren jedoch keine festzustellen. In den Porenwasserdruckdia-
grammen konnten geringe kumulative Druckanstiege beobachtet werden. 
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Bild 7 Typische Ganglinien des Porenwasserdrucks bei Walzenüberfahrt 

Aufgrund der Ergebnisse dieses Versuchs wurde beschlossen, keine weiteren, stabilisierenden Massnah-
men einzubauen und das Planum für die Erstellung des Oberbaus freizugeben. Wegen der oben angespro-
chenen Mängel und Vorbehalte wurde aber ebenfalls entschieden, zur abschliessenden Überprüfung des 
Verflüssigungspotenzials während der verschiedenen Versuchsfahrten auf der Strecke nochmals Porenwas-
serdruckmessungen durchzuführen. Im Januar 2004 wurden bei Bau-km 72.200 eine neue Messstrecke mit 
vier Druckmesseinheiten eingerichtet. Im Schnitt ist die Versuchsanordnung wie folgt aufgebaut: 
 



 

 

 
Bild 8 Versuchsanordnung der Versuchsfahrten mit einer Re 460 Bau-km 72.200 

Die Messkomposition bestand aus einer Re 460, geschoben von einer Diesellok Am 481. Die maximale Ge-
schwindigkeit dieser Komposition war leider auf 80 km/h limitiert. Dadurch war die Einwirkung für eine end-
gültige Beurteilung "zuwenig dynamisch". Nichts desto trotz konnten auch bei 80 km/h und lediglich acht 
Zyklen bereits geringe Anzeichen für kumulative Druckanstiege beobachtet werden. Die gemessenen 
Schwinggeschwindigkeiten in 8 m Achsabstand waren nur klein im Vergleich mit den prognostizierten Wer-
ten für den effektiven Betrieb (vgl. Bild 9). Die ebenfalls gemessenen Schwelleneinsenkungen unter der 
Messkomposition betrugen lediglich 0.5 mm. 
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Bild 9 Terzbandspektren Prognosen und Versuche 

 



 

 

4. Zusammenfassung und Ausblick 
 
Aufgrund der Resultate der verschiedenen bodendynamischen Versuche und Berechnungen wurden an der 
ABS Derendingen-Inkwil die folgenden Massnahmen getroffen: 
 

― Fundation der Hochgeschwindigkeits-Spaltweiche auf einer Betonplatte 
― Gründung dieser Betonplatte auf Pfählen 
― Oberflächensicherung bei Böschungen in anstehenden, sauberen Sanden 
― Keine flächigen, stabilisierenden Massnahmen infolge Verflüssigungsrisikos notwendig 

 
Im Sinne einer Abnahme des fertigen Bauwerks werden im Juni 2004 auf den kritischen Streckenabschnitten 
weitere Porenwasserdruckmessungen durchgeführt. Während diesen Versuchen wird mit den effektiven 
ICN-Zügen und hohen Geschwindigkeiten bis über 200 km/h gefahren. 
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Fondations et tremblements de terre 
 
Blaise Duvernay 
Centrale de Coordination pour la Mitigation des Séismes 
Office Fédéral des Eaux et de la Géologie 

1. Résumé 
 
 
L'aléa sismique en Suisse est reconnu comme faible à modéré sur une échelle mondiale alors que le risque 
sismique est considéré élevé à très élevé du fait d'une grande concentration de biens et d'un bâti 
relativement vulnérable. Seul 10% du bâti helvétique date d'après 1989, année d'introduction des premières 
normes de la SIA prenant en compte l'aléas sismique de manière satisfaisante. Encore aujourd'hui, 
l'application des prescriptions parasismiques des normes est loin d'être systématique. Avec l'introduction de 
la nouvelle génération de normes SIA en 2003 qui présente une forte augmentation de l'action sismique par 
rapport à 1989, Il convient d'étudier l'importance du cas de charge séisme pour le dimensionnement des 
fondations. 
 
Les fondations sont affectés d'une part par les sollicitations dynamiques subies par la structure porteuse et 
le sol en relation réciproque et d'autre part par des effets induits tels que les tassements, la liquéfaction, la 
thixotropie et les instabilités de terrain qui peuvent affecter les systèmes de fondation par le biais d'une perte 
de capacité portante du sol, de tassements et de déplacements horizontaux. 
 
Les prescriptions parasismiques des normes SIA 260 [1], 261 [2] et 267 [3] dans le domaine des ouvrages 
géotechniques sont succinctes. Elles définissent les conditions pour lesquelles l'aspect sismique doit être 
pris en compte de manière obligatoire en fonction de la zone sismique et de l'importance de l'ouvrage. Elles 
soulignent les principes de base pour la prise en considération simplifiée de l'action sismique par le biais de 
forces de remplacement équivalentes et d'un calcul de la résistance selon les règles habituelles de la 
mécanique des sols. Les normes donnent également des indications pour la prise en compte des effets 
induits sans pour autant donner de critères précis pour la détermination de leur occurrence. Pour plus de 
détails, il reste nécessaire de se reporter à la littérature spécialisée ou à d'autres normes comme l'Eurocode 
8, partie 5 [4]. 
 
Un exemple fictif de bâtiment avec murs de refends en béton armé de 5 étages et un sous-sol sur radier 
permet de juger de l'importance relative du cas de charge séisme pour le dimensionnement du système de 
fondation. Pour le bâtiment fictif et le sol de fondation choisis, les efforts de dimensionnement au niveau de 
la fondation varient d'un facteur allant de 1 à 8 en fonction de la zone sismique, du type de structure 
(dissipative, non dissipative) et de la classe d'ouvrage. 
 
Le sol de fondation sélectionné pour l'exemple est un sol argileux monocouche surconsolidé de classe C 
selon la norme SIA 261 avec une cohésion non drainée caractéristique suk de 160 kPa. La profondeur 
moyenne de la nappe phréatique est fixée à 2.0 m. Dans le cas du bâtiment avec une structure non 
dissipative, les facteurs de sécurité au poinçonnement ne sont pas satisfaits en zone sismique 3, à 
l’exception de la classe d’ouvrage I en zone sismique 3a. Dans le cas du bâtiment avec une structure 
dissipative, toutes les situations présentent une sécurité structurale suffisante. 
 
L'exemple présenté démontre que le cas de charge séisme selon les nouvelles normes SIA n'est de loin pas 
insignifiant et peut être selon la situation prépondérant pour le dimensionnement de la fondation. Pour un 
bâtiment en béton armé tel que celui traité dans cet article, le choix d'une structure porteuse dissipative avec 
un dimensionnement en capacité avec une classe d'acier C permet de réduire les efforts de 
dimensionnement au niveau des fondations d'un facteur 2. Pour d’autres types de structure porteuse de 
matériaux ce facteur de réduction varie de 1.3 à 3.3. 
 
Une réduction de l'action sismique peut également être obtenue en déterminant la fréquence propre du 
bâtiment de manière plus réaliste que dans la nome SIA 261, en utilisant la méthode du spectre de réponse 
en lieu et place de la méthode des forces de remplacement et en développant un spectre de réponse 
spécifique au site [5]. 
 
 
 



2. Aléa et risque sismiques en Suisse 
 

2.1 Aléa sismique 
 
Le catalogue macrosismique des tremblements de terre historiques [6] du Service Sismologique Suisse 
(SED) démontre une activité sismique en Suisse ou à proximité immédiate loin d'être négligeable avec 
environ 600 événements répertoriés dont 80 avec une intensité EMS ≥ VI ont provoqué des dégâts (figure 
1). L'analyse de ce catalogue montre des périodes avec un regain d'activité sismiques et d'autres plus 
calmes, tel que le 20ème siècle.  
 
Statistiquement, on peut s'attendre en Suisse à un tremblement de terre de magnitude 5 tous les 10 ans et 
de magnitude 6 tous les 100 ans [7]. La magnitude maximum attendue en Suisse est de l'ordre de 7.0. A titre 
de comparaison, la magnitude du tremblement de terre de Kobe en 1995 était de 6.9. Cette magnitude est 
également la magnitude supposée du tremblement de terre dévastateur de Bâle du 18 octobre 1356. 
 
La distribution de l'activité sismique est géographiquement variable avec 4 zones sismiques différentes 
définies en Suisse. Les zones les plus actives sont le Valais et la région Bâloise (figure 1). A une échelle 
mondiale la sismicité en Suisse est qualifiée de faible à modérée mais est non négligeable. 
 
De nombreuses instabilités de terrain ou écroulements rocheux induits par des séismes ont été répertoriés 
en Suisse. Un écroulement rocheux de 5 mio. de m3 au Rawilhorn a été provoqué par le tremblement de 
terre de Sierre du 30 mai 1946. Le séisme d'Unterwalden en 1601 a déclenché des glissements sous 
lacustres dans le lac des Quatre Cantons provoquant des vagues (seiches) de plus de 3 m [8]. Lors du 
séisme de 1356, des berges de la Birse se sont effondrées. Des traces de liquéfaction due à des 
tremblements de terre préhistoriques sont également visibles dans certains affleurements de la molasse. 
 

 
 
Figure 1: épicentres de tremblements de terre ayant provoqué des dégâts selon le catalogue ECOS du 
Service Sismologique Suisse (gauche) et carte des zones sismiques de la norme SIA 261 (droite). 
 

2.2 Risque sismique 
 
L'oubli collectif du risque lié aux tremblements de terre rares mais aux conséquences très lourdes a été 
renforcé en Suisse par une activité sismique faible au 20ème siècle.Selon l'étude Katarisk de l’Office fédéral 
de la protection de la population et des sports [9], le risque lié aux tremblements de terre est prédominant en 
Suisse et est même le plus important dans la catégorie situations d’urgence et catastrophes (figure 2). Ce 
fait est encore assez largement ignoré que ce soit par le public, les autorités ou les professionnels de la 
construction.  
 
A titre d'illustration, si le tremblement de terre historique de Bâle de 1356, le plus important à avoir affecté 
l’Europe centrale, venait à se reproduire aujourd'hui, on pourrait attendre des dégâts immobiliers et mobiliers 
de l'ordre de 60 milliards de francs. En comparaison, les crues de 1987, les plus destructrices à ce jour en 
Suisse, on provoqué des dégâts totaux inférieurs à 2 milliards de francs. 
 



Séismes 34%

Epidémie 30%

Avalanches 1%

Accidents de barrage 2%

Tempêtes 3%

Inondations 10%

Accidents nucléaires 8%

Sécheresse 5%

Vagues de froid 4%

Migration 3%

 
 
Figure 2: répartition pondérée des risques en Suisse, avec facteur d’aversion, selon l’étude KATARISK [9]. 
 
 

3. Les phénomènes d'interaction sol-structure lors d'un séisme 
 
 
3.1 Sollicitations dynamiques 
 
L'action d'un séisme est caractérisée par des mouvements horizontaux et verticaux du sol qui provoquent 
une mise en mouvement des structures par effet d'inertie. L'interaction dynamique sol-structure lors d'un 
séisme est à priori un problème complexe ou scientifiquement parlant, le sol et la structure ne peuvent pas 
être traités de manière découplée. Pour la plupart des cas pratiques cependant, le découplage du problème 
dynamique est parfaitement tolérable.  
 
Pour le dimensionnement des structures usuelles, le problème d’interaction dynamique sol-structure est 
réduit à une représentation conservatrice sous forme de charges statiques équivalentes appliquées à la 
structure et qui doivent être retransmises dans le sol par l’intermédiaire des fondations. Les mouvements 
d’un séisme étant principalement horizontaux, les charges sismiques le sont également. 
 
3.2 Tassements, liquéfaction et thixotropie 
 
Un sol non cohésif peu compact sous sollicitation dynamique va avoir tendance à se densifier. Pour les sols 
non saturés, la densification se produit sans perte de capacité portante. Les effets sur les structures sont 
principalement des tassements et des frottements négatifs. 
 
Pour un sol non cohésifs peu compact et saturé et sous certaines conditions le phénomène de liquéfaction 
apparaît [10]. L'eau ne pouvant pas être évacuée suffisamment rapidement lors de la densification du 
squelette minéral, la pression interstitielle augmente. Lorsque la pression interstitielle atteint la pression 
effective verticale des terres, le sol perd sa résistance au cisaillement et se liquéfie. En général, la 
liquéfaction se produit jusqu'à un maximum de 15 à 20 mètres de profondeur.  
 
L'effet de la liquéfaction sur les structures va des tassements limités, jusqu'à l'effondrement total (figure 4). 
Une mise en flottaison des structures légères ou des conduites enterrée par la forces d'Archimède est 
également à attendre. Si la liquéfaction se produit prés d'une surface latérale libre (rive de lac ou de fleuve 
par exemple), des mouvements latéraux importants (plusieurs décimètres ou mètres) en direction de cette 
surface libre sont provoqués.  
 
A ce jour, il n'existe pas d'étude de synthèse permettant de déterminer l'importance des zones 
potentiellement liquéfiables en Suisse. Ces zones devraient cependant être relativement restreintes au vu de 
la sismicité faible à modérée et être concentrées sur les rives de lacs et de cours d'eau ainsi que sur le tracé 
d'anciens cours d'eau. 
 
La thixotropie est définie comme la perte de cohésion de sols mous, fins et de plasticité élevée sous 
sollicitation dynamique. Les zones sensibles à ce phénomène sont très restreintes en Suisse. 



  
 
Figure 3: Effets de la liquéfaction. Principe général (gauche), basculement d'un bâtiment dû à la liquéfaction 
lors du tremblement de terre d'Izmit en Turquie (1999). Source [11]. 
 
3.3 Les glissements induits 
 
Les sollicitations sismiques peuvent mener à des situations de rupture d'équilibre pour des pentes ou des 
remblais. La rupture d'équilibre peut être limitée à la durée du séisme ou dans le cas de sols sensibles dont 
les propriétés ont été dégradées, perdurer au delà de la fin du séisme et mener dans des cas extrêmes à 
des glissements rapides sous forme de coulées dévastatrices. 
 
L'effet sur les structures va de tassements et déplacement horizontaux limités à une destruction totale. Les 
conduites enterrées sont très sensibles au cisaillement provoqué par ce type d'instabilité. 
 
 

4. Dimensionnement parasismique des fondations 
 
 
4.1 Principes généraux 
 
Au sens des normes SIA 261 et 267, les effets des séismes sur le terrain et la structure sont à prendre en 
compte de manière obligatoire pour: 
 
 les classes d'ouvrage III quelle que soit la zone sismique (sécurité structurale et aptitude au service) 
 les classes d'ouvrage II en zones sismique 2 et 3 (sécurité structurale) 
 les classes d'ouvrage I en zone sismique 3 (sécurité structurale) 
 quelque soit la zone ou la classe d'ouvrage si il y a présence de sols à structure potentiellement instable 

en cas de séisme ou présentant une faible sécurité initiale vis-à-vis d'instabilités (classe de sol F selon la 
norme SIA 261)  

 
Pour tous les autres cas une prise en compte des séismes est recommandée. Les principes de base à 
respecter énoncés dans les norme SIA sont: 
 
 ne pas fonder la structure sur des sols de rigidité très différente 
 ne pas utiliser de semelles isolées en terrain meuble ou lier celles-ci par des longrines 
 prendre en compte la présence des sols sensibles lors de la conception et du dimensionnement 
 
4.2 Effets des actions sismiques dans les fondations 
 
Les actions sismiques de dimensionnement déterminées selon la méthode des forces de remplacement ou 
de la méthode du spectre de réponse induisent un effort normal, un moment renversant et un effort 
tranchant au niveau de la fondation. Le système de fondation doit retransmettre ces efforts dans le sol en 
garantissant si possible un état élastique du sol et du système de fondation. Le poids de la structure 
considéré pour le cas de charge séisme est  
 

1.0 x (poids propre + surcharges permanentes) + 0.3 x charge utile 
 



Pour tenir compte de l'action tridimensionnelle d'un tremblement de terre, la combinaison des effets des 
actions sismiques selon les 3 axes principaux (longitudinal, transversal et vertical) doit se faire selon les 
combinaisons suivantes: 
 

1.0 Edx + 0.3 Edy +/- 0.3 Edz 
0.3 Edx + 1.0 Edy +/- 0.3 Edz 

0.3 Edx + 0.3 Edy +/- 1.0 Edz 
 
Le choix de la méthode de dimensionnement de la structure porteuse a un impact très important sur le 
niveau de la valeur de dimensionnement des effets des actions sismiques (figure 4). Dans les nouvelles 
normes de construction de la SIA, une structure peut être choisie non dissipative avec un dimensionnement 
conventionnel ou dissipative avec un dimensionnement en capacité. Pour qu'une structure puisse être 
considérée comme dissipative, elle doit respecter certains principes de dimensionnement et de réalisation 
contraignants décrits dans les normes SIA pertinentes au matériau de construction. 
 

 
 
Figure 4: Principe de structure porteuse ductile (dissipative) ou non ductile (non dissipative) [12]. 
 
Une structure dissipative avec un dimensionnement en capacité permet de prédéfinir un mode de rupture 
stable et d'assurer que les zones d'endommagement (zones plastiques) sélectionnées pourront subir des 
déformations plastiques cycliques répétées sans rupture fragile. Cette façon de procéder permet de réduire 
les efforts de dimensionnement du cas de charge séisme. Pour un bâtiment en béton armé, une structure 
dissipative pourra être dimensionnée pour des efforts de 1.5 à 2 fois moins importants que pour une 
structure non dissipative. Ce facteur de réduction se reporte automatiquement sur les efforts de 
dimensionnement de la fondation. 
 
Une structure dissipative dimensionnée en capacité doit en outre assurer que les fondations puissent 
reprendre les efforts de surrésistance de la structure porteuse de manière à garantir une absence de dégâts 
aux éléments de fondation. 
 
4.3 Résistance du terrain de fondation 
 
Le calcul de la résistance du sol se fait de manière classique en prenant en compte les éléments suivants: 
 
 la cohésion apparente su des sols fins saturés 
 la présence de contraintes due à la pression interstitielle 
 les pertes de rigidité et de résistance au cisaillement des sols à structures sensibles aux séismes 
 
Les facteurs partiels utilisés sont les mêmes que pour les cas de charges classiques. 
 
4.4 Vérification de la sécurité structurale 
 
La sécurité structurale est garantie lorsque la valeur de calcul de la résistance Rd est supérieure ou égale à 
la valeur de calcul des sollicitations Ed. 
 



5. Exemple pratique 
 
 
5.1 Description 
 
L'exemple suivant présente les résultats d'une vérification de la sécurité parasismique de la fondation pour 
un bâtiment fictif de 5 étages avec des murs de refend en béton armé et un sous-sol prévu sur radier 
général fondé sur un sol monocouche argileux de classe C (figure 5). La variabilité des facteurs de sécurité 
au renversement, au glissement et au poinçonnement en fonction de la classe d'ouvrage, du type de 
structure choisie (dissipative ou non dissipative) et de la zone sismique sont présentés. 
 
Le bâtiment considéré fait 50 m x 15 m en plan pour une hauteur hors sol de 15 m (5 étages) et un sous-sol 
de 3 m. Le sous-sol forme une cage rigide avec un radier général. Au vu de la grande longueur du bâtiment, 
seul l'axe transversal est considéré pour la vérification de la sécurité parasismique de la fondation. 
 
Le cas de charge séisme déterminant pour le poinçonnement, le glissement et le renversement correspond 
au 100% de l'action sismique en direction transversale et 30% de l'action sismique verticale vers le haut. 
 
Les paramètres caractéristiques géotechniques sélectionnés sont présentés au tableau 1 
 

Classe de sol SIA sat[kN/m3] suk [kPa] 

C 18 160 

 
Tableau 1: valeurs caractéristiques des paramètres géotechniques du sol de fondation. 
 
Aucune dégradation de la cohésion non drainée sous sollicitation dynamique n'est considérée. Le niveau de 
la nappe phréatique est placé à 2 m sous la surface. 
 
Les facteurs de sécurité représentent le rapport entre la valeur de calcul de la résistance Rd et la valeur de 
calcul des charges sur la fondation Ed selon les nouvelles normes SIA édition 2003. 
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Figure 5: Exemple de bâtiment fictif pour la vérification de la sécurité structurale de la fondation. 



5.2 Facteur de sécurité au poinçonnement 
 
Dans le cas du calcul de la sécurité au poinçonnement, les actions sismiques verticales dans le sol doivent 
également être prises en compte. Dans cet exemple, l'accélération verticale de dimensionnement est 
appliquée vers le haut et est égale à 21% (0.7 x 0.3) de la valeur de dimensionnement de l'accélération 
horizontale du sol. 
 
Le tableau 2 présente les facteurs de sécurité au poinçonnement obtenus en fonction des combinaisons de 
situations possibles pour une structure non dissipative et pour un structure dissipative. La méthode de calcul 
utilisée est celle de l'aire effective équivalente.  
 

 Stucture non dissipative Structure dissipative 

 CO I CO II CO III CO I CO II CO III 

Zone sismique 1 1.43 1.37 1.30 1.60 1.56 1.52 

Zone sismique 2 1.22 1.12 1.02 1.48 1.42 1.36 

Zone sismique 3a 1.07 0.95 0.83 1.39 1.32 1.24 

Zone sismique 3b 0.94 0.80 0.66 1.31 1.22 1.13 
 
Tableau 2: facteur de sécurité au poinçonnement pour le bâtiment fictif de la figure 5. 
 
Dans le cas du bâtiment fictif avec une structure non dissipative, les facteurs de sécurité au poinçonnement 
sont satisfaits pour les configurations de classe d'ouvrage I, II et III en zone sismique 1 et 2 ainsi que pour la 
classe d’ouvrage I en zone 3a. Dans le cas du bâtiment fictif avec une structure dissipative, toutes les 
situations présentent une sécurité suffisante. Pour les cas avec un facteur de sécurité insuffisant, des 
mesures de renforcement tel que présenté à la figure 6 sont possibles. 
 
5.3 Facteurs de sécurité au renversement et au glissement 
 
Pour le renversement, l'excentricité e de la résultante des effet des actions Ed au niveau de la fondation doit 
être inférieure ou égale au 1/3 de la largeur B de la fondation. Pour l'exemple présenté, le facteur de sécurité 
minimum obtenu est de 1.48. 
 
Pour le glissement, la résistance latérale du sol agissant sur les parois du sous-sol n'est pas considérée 
sous hypothèse que l'excavation est talutée et que le remblayage est fait de tout venant non compacté. Pour 
l'exemple présenté, le facteur de sécurité minimum obtenu est de 2.55. 
 

 
 
Figure 6: ancrages pour la reprise des efforts sismiques. Source [11]. 
 
 
 



6. Conclusions 
 
 
L'aléa sismique en Suisse est reconnu comme faible à modéré sur une échelle mondiale alors que le risque 
sismique est élevé du fait d'une grande concentration de biens et d'un bâti relativement vulnérable. Avec 
l'introduction de la nouvelle génération de normes SIA en 2003 qui présente une forte augmentation de 
l'action sismique par rapport à 1989, Il convient d'autant plus de prendre en compte le cas de charge séisme 
pour le dimensionnement des fondations. 
 
L'exemple présenté démontre que le cas de charge séisme selon les nouvelles normes SIA n'est de loin pas 
insignifiant et peut être prépondérant pour le dimensionnement de la fondation suivant la situation 
considérée. Pour cet exemple, le choix d'une structure porteuse dissipative avec un dimensionnement en 
capacité et l'utilisation d'une classe d'acier C permet de réduire les efforts de dimensionnement au niveau 
des fondations d'un facteur 2, offrant un facteur de sécurité suffisant quel que soit la classe d’ouvrage et la 
zone sismique considérée. 
 
Une réduction de l'action sismique peut également être obtenue en déterminant la fréquence propre du 
bâtiment de manière plus réaliste que dans la nome SIA 261, en utilisant la méthode du spectre de réponse 
en lieu et place de la méthode des forces de remplacement et en développant un spectre de réponse 
spécifique au site [5]. 
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Zusammenfassung 
 
 
Oft wird die Traglast von Flachfundationen unter der Annahme homogener Baugrundverhältnisse berechnet, 
obwohl eine Schichtung vorliegt. Da eben diese Schichtung einen grossen Einfluss auf die Spannungsverteilung im 
Baugrund und somit auf das Tragverhalten aufweist, kann die Bestimmung der Traglast mit einem 
Berechnungsmodell für homogenen Baugrund zu Über- oder Unterschätzung der Tragfähigkeit führen. 
Hier wird eine Untersuchung vorgestellt, welche mit Hilfe der geotechnischen Zentrifuge und numerischer 
Modellierung zur Formulierung eines einfachen Ansatzes für die Bemessung von Fundationslasten auf nicht 
homogenen Böden geführt hat. Unter nicht homogenen Böden wird die Abfolge von grobkörnigen und feinkörnigen 
Schichten verstanden. Der zugrunde liegende Mechanismus besteht aus dem Durchstanzen der Auflast durch die 
Sandschicht und dem Auspressen der weichen Bodenschicht zwischen zwei starren Platten bzw. den 
Sandschichten. Der Mechanismus berücksichtigt das kombinierte Tragverhalten der unterschiedlichen 
Bodenschichten Sand und Ton bezüglich ihrer Tiefenlage. 
 
1. Problemstellung 
 
 
Für die Bemessung von Fundationen auf ihre Tragfähigkeit liegen für homogene Böden geschlossenen Formeln 
vor. Diese Berechnungsmodelle werden als Referenz für später gezeigten Resultate herangezogen. Terzaghi [1] 
gibt die allgemeine Tragfähigkeitsformel mit Termen für Kohäsion, seitliche Auflast und Fundationsgeometrie, 
sowie Korrekturfaktoren für abweichende Randbedingungen an. 
 
σ f = Nc*c’ + Nq*(q+γ*t) + Nγ*γ*0.5*B 
mit 
σ f = Bruchspannung [kPa] 
γ 
c’ = Kohäsion [kPa] 
q = seitliche Auflast [kPa] 
γ = Raumgewicht des Bodens [kN/m3] 
t = Einbindetiefe [m] 
B = Fundationsbreite [m] 
 
Wird ein undrainiertes Verhalten unter einer schnellen vertikalen Belastung vorausgesetzt, vereinfacht sich die 
Formel zu 
 
σ f = (2+π)*su 
mit 
su = undrainierte Scherfestigkeit [kPa] 
 
Bild [1] zeigt die Bruchmechanismen, welche der analytischen Formulierung zugrunde liegen. Darauf ist ein 
geschichtetes Bodensystem projiziert, bei welchem in der Tiefe y=0.5*B eine Schichtgrenze vorliegt. Für diese 
geometrischen Randbedingungen entspricht der tatsächlich auftretende Versagensmechanismus nicht den 
Erwartungen anhand der Grundbruchtheorie für homogenen Boden. 



 
Bild 1: Versagensmechanismen der Tragfähigkeitsformel für homogene Böden auf geschichtete 
Verhältnisse übertragen: a) für drainiertes Verhalten, b) für undrainiertes Verhalten. 
 
2. Untersuchungsmethoden 
 
 
2.1 Modellvorstellung 
 
Für die Untersuchung der Belastung geschichteter Böden wird eine systematische Vereinfachung der 
Problemstellung vorgenommen, damit die Untersuchungsmethoden untereinander redundant und die Resultate 
vergleichbar sind. Es werden starre Kreisfundationen auf einer Abfolge von drei Schichten (Sand-Ton-Sand) mit 
einer weggesteuerten Belastung untersucht. Eine Verdrehung der Fundation ist nicht zugelassen. 
Die Sandschichten werden durch schlecht abgestuften feinkörnigen Sand mit einem effektiven Reibungswinkel 
φ’=33° repräsentiert. Der Winkel der Dilatanz beträgt ψmax=6°, das Trockenraumgewicht γd=1650kg/m3. Die 
Tonschicht besteht aus hochplastischem Seebodenlehm aus Birmensdorf und ist nur schwach überkonsolidiert. 
Der Ton wird für die Versuche in der Zentrifuge aufbereitet und repräsentiert darum einen sehr jungen Boden. Es 
wird angenommen, dass im Ton unter Belastung ein undrainiertes Verhalten auftritt. Die undrainierte 
Scherfestigkeit su ist von der effektiven Spannung σ’v respektive von der Tiefenlage der Tonschicht abhängig.  
Die Tabelle [1] zeigt die wesentlichen Kennwerte, mit welchen die Böden in den Berechnungen modelliert werden. 

 c’ oder su φ’ k 
 kPa ° m/s 

Sand c’=0 33 1.0E-5 
Ton su =5-15 - 2-0E-9 

Tabelle 1: Bodenkennziffern für die verwendeten Materialien. 
 
2.2 Zentrifugenmodellversuche 
 
Die geotechnische Zentrifuge bietet die Möglichkeit von Versuchen an massstabsverkleinerten Modellen (1/N). 
Durch die Rotation des Modellbehälters wird eine nach aussen gerichtete Beschleunigung in der Grösse des 
Massstabsfaktors erzeugt, welche einer erhöhten Erdbeschleunigung (g=9.81m/s2 => N*g) entspricht. Der Vorteil 
dieser Methode liegt darin, dass während dem Versuch in jeder Modelltiefe die gleichen Spannungen herrschen, 
wie in der entsprechenden Tiefe eines Grossversuchs oder unter in-situ Bedingungen [2]. 
Das Bild [2] links zeigt einen Einblick in die geotechnische Zentrifuge der ETH Zürich. In der Mitte liegt die 
Werkzeugplattform mit dem Roboter, an welchem Werkzeuge, Mess- und Belastungseinrichtungen befestigt 
werden. Aussen im Modellbehälter ist ein Einbaubehälter eingelassen. Im Einbaubehälter befindet sich das 
Bodenmodell, welches durch eine Kreisfundation belastet wird. Bild [2] rechts zeigt einen Schnitt durch den  
Einbaubehälter mit dem Bodenmodell. Wegen der Rotationssymmetrie ist nur eine Hälfte dargestellt. Die Fundation 
liegt in der Mitte und wird zentrisch und senkrecht belastet. Die Drainage ermöglicht die Sättigung der oberen 
Sandschicht während dem Versuch vom Behälterboden her. 



Standrohr

Fundation

σvσ‘v

Modellbehälter

Drainage

0.2m

0.2m

0.056m

 
Bild 2: Links Blick in die Trommelzentrifuge der ETH Zürich: Werkzeugplattform mit Roboterarm und 
Einbaubehälter. Rechts Schnitt durch den Zentrifugeneinbaubehälter mit eingebautem geschichteten 
Bodenmodell und den wichtigsten Bestandteilen. 
 
Im Zentrifugenmodellversuch wurde die Fundation mit konstanter Geschwindigkeit (v=0.02mm/s) in den Boden 
gedrückt. Gemessen wurde die Reaktionskraft R hinter der Fundation und der Vorschub s des Roboterarms. Zur 
Darstellung wurde der Vorschub gegen die gemessene Belastung aufgetragen. 
Als Resultat wird in Bild [3] links exemplarisch eine Last-Setzungskurve gezeigt. Die Reaktionskraft wird durch die 
Fundationsfläche AFund dividiert, um die durchschnittliche Sohlspannung zu erhalten (X-Achse). Der Vorschub s 
des Roboters entspricht der erzwungenen Einsenkung und wird durch den Fundationsdurchmesser DFund dividiert 
(Y-Achse). Als Bruchkriterium kommt das Verfahren nach Bay-Gress [3] zur Anwendung. Der Schnittpunkt der 
Gerade durch den linearen Teil der Kurve mit der Lastachse bestimmt den Wert der Traglast. Der Legendeneintrag 
entspricht der Versuchsnomenklatur – SDV2 steht für DFund=2*DSand=2*DTon. 
Das Aufkleben von Spannungsmessmatten an der Fundationssohle [4, 5] ermöglichte die Messung der 
Spannungsverteilung während der ganzen Belastungsphase. Die Auswertung einer Messungen der 
Normalspannungen an der Fundationssohle mit den Spannungsmessmatten wird in Bild [3] rechts gezeigt. 
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Bild 3: Links Last-Setzungskurve eines Zentrifugenmodellversuchs: Fundationsdurchmesser DFund=1.4m, 
Dicke der Sandschicht DSand=0.7m, Dicke der Tonschicht DTon=0.7m. Graphische Ermittlung der Traglast 
mittels Tangente. Rechts Aufzeichnung der Verteilung der vertikalen Normalspannungen an der 
Fundationssohle mit einer drucksensiblen Matte des Systems TekScan. Darstellungsbereich 0kPa–500kPa. 
 
Die gezeigte Spannungsverteilung ist typisch für die Belastung eines geschichteten Bodenmodells: Im Gegensatz 
zum homogenen Boden findet während der gesamten Belastungsphase keine wesentliche Umverteilung der 
Spannungen von den Rändern zur Mitte hin statt. 
 
2.3 Numerische Modellierung 
 
Die numerische Modellierung hat zum Ziel, das in den Zentrifugenmodellversuchen beobachtete Verhalten des 
belasteten Systems nachzubilden. Die Werkzeuge zur Darstellung der berechneten Resultate erweitern die 
Interpretationsmöglichkeiten vor allem im Hinblick auf Spannungs- und Verformungsfelder im Halbraum, welche 
zur Identifizierung von Mechanismen herangezogen werden. 
Zur Anwendung gekommen ist das kommerziell erhältliche Programm FLAC, welches nach der Methode der finiten 
Differenzen arbeitet. Das Verhalten der Böden wird mit dem Mohr-Coulomb Kriterium beschrieben. Zusätzlich 
wurde die Möglichkeit einer gekoppelten Berechnung genutzt. 
Bild [4] zeigt einen Ausschnitt aus dem der Berechnung zugrunde liegenden Maschennetz mit den geometrischen 
Randbedingungen. 
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Bild 4: Für die numerische Modellierung verwendetes rotationssymmetrisches System mit den 
Abmessungen in [m]. Hier mit Fundationsdurchmesser DFund=1.4m, Dicke der oberen Sandschicht 
DSand=0.7m, Dicke der Tonschicht DTon=0.7m. Randbedingungen: X gehalten in X-Richtung, B gehalten in 
XY-Richtung (Fundtationsbereich), P Porenwasserdrücke auf u=0kPa fixiert. 
 
Die Gitterpunkte bewegen sich im Sand unter der Fundation als geschlossener Zylinder nahezu vertikal nach 
unten. In der Tonschicht findet eine Umlenkung von der Bewegung um 90° statt. Das Bild [5] links zeigt die 
Deformationsvektoren nach dem Erreichen der nominellen Bruchspannung. Die Entwicklung der Schubdehnungen 
während dem Belastungsprozess ermöglicht ebenfalls das Festlegen von Verformungsmustern. Bild [5] rechts 
zeigt die Schubdehnungen nach dem Erreichen der nominellen Bruchspannung. Ein Block der Breite des 
Fundationsradius bewegt sich in der Sandschicht vertikal nach unten, ein zweiter Block in der Tonschicht horizontal 
nach aussen. Weitere Deformationen unterhalb der Tonschicht finden nicht statt. Es kommt zu einem Durchleiten 
der Last durch die Sandschicht (Bild 5 rechts C) mit einer nachfolgenden Umlenkung in die Horizontale (Bild 5 
rechts A/B). 

            

      
     

      
    
    

 
  

 
 

      

        

 

          

 

 

 

 

     

                                                                

             
                                 

            

      
     

      
    
    

 
  

 
   

        
        
        
        
        
        
        
        

   
 

         

 

 

 

 

 

     

                                                                     

             
                                 

 
Bild 5: Links Deformationsvektoren der Gitterpunkte. Rechts Verteilung der Schubdehnungen mit 
Aufteilung in vertikale und horizontale Muster (Ausschnitt aus dem Modell, bei Setzungen von 7% des 
Fundationsdurchmessers DFund). 
 
3. Versagensmechanismus 
 
 
3.1 Geometrie 
 
Aus den Zentrifugenmodellversuchen und der numerischen Modellierung wird ein Versagensmechanismus für eine 
kreisförmige starre Auflast auf einem geschichteten Boden hergeleitet (Bild [6]). Das Modell wird durch folgende 
Annahmen abgegrenzt: Die Last wird durch die Sandschicht vertikal durchgeleitet und presst den darunter 
liegenden Ton seitlich aus. Ein Durchstanzen durch die Tonschicht findet nicht statt, tiefer liegende Schichten 
erhöhen die Traglast nicht. An der Begrenzungsfläche des Sandzylinders wird passiver Erddruck mobilisiert. Es 
wird davon ausgegangen, dass aufgrund von Dilatanzeffekten genügend horizontale Deformation mobilisiert wird, 
um diese Annahme zu berechtigen. Eine Ausbreitung der Last ist bis zur Tiefe DSand=DFund nicht relevant; der 
Lastausbreitungswinkel beträgt für das Berechnungsmodell 0°. 
Die abgegrenzten Dreiecksflächen oder Rhomben in der Tonschicht beschreiben Diskontinuitätsflächen. Die 
Hauptspannungen in benachbarten Diskontinuitätsflächen sind jeweils um 30° gedreht (symbolisiert durch Striche 
innerhalb der Flächen). Jede Drehung der Hauptspannungen um 30° bedingt eine Zunahme der Traglast um die 
undrainierte Scherfestigkeit su beginnend mit 2*su am Rand [6, 7]. 

DSand 

DTon 
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Zylinder

σf

EExtrusion

DSand

DTon
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Bild 6: Versagensmechanismus zusammengesetzt aus vertikaler Bewegung der Sandsäule und 
horizontaler Bewegung (Ausquetschung) des Tons. Drehung der Hauptspannungen im Ton in Form von 
Rhombenmustern. 
 
3.2 Formulierung und Parameter 
 
Der gezeigte Mechanismus lässt sich in einer Formel ausdrücken. Die Formel für die Berechnung der Traglast 
lautet dann: 
 
σ f = σ fSand        + σ fTon 
σ f = (PDSand/DFund) * DFund*π*DSand*KP*tan(φ’)*DSand*0.5*γSand/AFund + su*(4.25+0.26*DFund/DTon) 
σ f = (KP-DSand/DFund) * 2*D2

Sand*KP*tan(φ’)*γSand/DFund   + su*(4.25+0.26*DFund/DTon) 
mit 
DFund [m] = Fundationsdurchmesser 
DSand [m] = Mächtigkeit der obersten Sandschicht 
DTon [m] = Mächtigkeit der Tonschicht 
φ’ [°] = effektiver Reibungswinkel 
AFund [m2] = Fundationsfläche (π*D2

Fund/4) 
su [kPa] = undrainierte Scherfestigkeit 
KP = tan2(45° + φ’/2) 
γSand [kN/m3] = Raumgewicht des Sandes 
 
Im Berechnungsmodell sind die Terme für das Verhalten der oberen Decksicht und das Ausquetschen der 
Tonschicht enthalten. Der Anteil des Ausquetschens der Tonschicht ist im gültigen Bereich gegenüber der 
Schichtdicke linear. Darum wird auf die genaue Formulierung nur verwiesen [6, 7] und die lineare Regression in 
das Berechnungsmodell eingebracht (4.25+0.26*DFund/DTon). 
Der Anteil der Traglast, den die Sandschicht übernimmt, wird mit dem Korrekturfaktor (K-DSand/DFund) multipliziert. 
Mit dem Term ist die Zunahme des Erddruckbeiwerts K mit zunehmendem Deformationspotential enthalten; je 
dünner die Deckschicht, desto klarer kommt ein Durchstanzen der Belastung zum Tragen, desto berechtigter ist 
die Annahme von passivem Erddruck am Zylinderrand. Ist die Deckschicht mächtig fallen Setzungen mehr ins 
Gewicht, welche die Deformation an den Zylinderwänden vorwegnehmen. Es muss ein kleinerer Multiplikator 
angesetzt werden. Da anzunehmen ist, dass auch die untere Sandschicht einen Anteil der Last übernimmt und die 
seitliche Aufwölbung nicht berücksichtigt wird, ist die allgemeine Erhöhung des Traglastanteils des Sandes mit dem 
Korrekturfaktor berechtigt. 
 
3.3 Resultate 
 
Damit die Traglasten aus dem vorgestellten Berechnungsmodell mit entsprechenden numerischen Modellierungen  
verglichen werden können, sind Standardberechnungen an idealen Systemen definiert worden. Diese Systeme 
unterscheiden sich nur durch geometrische Randbedingungen, alle eingesetzten Bodenkennwerte sind identisch. 
Die Ergebnisse daraus sind in Bild [7] dargestellt. Die Graphen links entsprechen dem idealen Fall eines 
Lastausbreitungswinkels von 0° und einer reinen Extrusion in der Tonschicht. Auf der rechten Seite wird der 
Gültigkeitsbereich bereits überschritten. 
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Bild 7: Traglasten verschiedener Konfigurationen: Werte aus numerischen Berechnungen und des oben 
gezeigten Berechnungsmodells für einen kombinierten Versagensmechanismus. Links Modellkurven, an 
denen der Korrekturfaktor der Formel geeicht worden ist. Rechts Grenzfälle, für welche die 
Randbedingungen der Formel bereits überschritten worden sind. 
 
Mit dem Berechnungsmodell gelingt es, der Entwicklung der Traglast mit der Änderung der geometrischen 
Gegebenheiten zu folgen. Der Einfluss der Deckschicht ist für die Traglast massgebend, die Dicke der Schicht ist 
mit dem Korrekturfaktor (−DSand/DFund) in der Formel auch entsprechend gewichtet worden. 
In Bild [8] sind die geometrisch vergleichbaren Resultate aus den Zentrifugenmodellversuchen mit den 
entsprechenden Berechnungen des kombinierten Versagensmechanismus dargestellt. 
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Bild 8: Traglasten verschiedener Konfigurationen: Werte aus Zentrifugenmodellversuchen und der oben 
gezeigten Formel für einen kombinierten Versagensmechanismus. 
 
Zu Bild [8] ist anzumerken, dass die Bodenkennwerte (namentlich die undrainierte Scherfestigkeit), welche für die 
den Anteil der Extrusion an der Traglast massgebend ist, zwischen den Versuchen variiert. Die Variation ist durch 



das Einsetzen des entsprechenden gemessenen Wertes für die undrainierte Scherfestigkeit su in das 
Berechnungsmodell berücksichtigt worden.Die globale Sicherheit F der vergleichbaren Werte der Traglast aus dem 
kombinierten Mechanismus gegenüber den Traglasten aus Zentrifugenmodellversuchen beträgt zwischen F=0.82 
und F=1.65, wobei die Entwicklung der Traglast mit der Geometrie auch hier gut abgebildet wird. Die 
Abweichungen der Resultate erhalten bei kleinen Lasten eine höhere Gewichtung. 
 
4. Geltungsbereich 
 
 
Die beschriebene Formel lässt sich auf Wechsellagerung aus grob- und feinkörnigem Material mit drei Schichten 
anwenden. Voraussetzung dafür ist, dass die Dicke der grobkörnigen Deckschicht und der auszuquetschenden 
Tonschicht im Verhältnis zum Durchmesser der Fundation gering ist: DSand<DFund, DTon<DFund. Die Annahme eines 
Lastausbreitungswinkels von 0° für die Deckschicht trifft für kleine Mächtigkeiten zu, lässt sich aber für dickere 
Deckschichten nicht aufrechterhalten. Damit sich im Ton ein Extrusionsmechanismus gemäss Bolton [6] ausbilden 
kann, ist die Schicht idealerweise dünn; DTon<0.5DFund. 
Im Vergleich des Berechnungsmodells mit der Tragfähigkeitsformel ergibt die Verwendung des undrainierten 
Ansatzes σ f=(2+π)*su fast ausschliesslich sichere Ergebnisse. Die Wirtschaftlichkeit ist aber nicht immer gegeben. 
Bei Deckschichten DSand<0.5*DFund ist die Berechnung Tragfähigkeit mit dem drainierten Ansatz der 
Tragfähigkeitsformel für kleine Tonschichtdicken immer auf der unsicheren Seite. Für diese Fälle bietet sich die 
Verwendung des Berechnungsmodells mit dem kombinierten Mechanismus an. Bei Schichtdicken beider Schichten 
kleiner als 0.5*DFund liegen die Tragfähigkeiten aus den numerischen Berechnungen und des kombinierten 
Mechanismus deckungsgleich. Auch hier ist die Verwendung des Berechnungsmodells mit einem kombinierten 
Mechanismus zu empfehlen. 
 
5. Ausblick 
 
 
Der kombinierte Mechanismus kann analytisch für Systeme mit beliebigen Fundationsgeometrien ausgeweitet 
werden. Als erster Schritt ist die Ausdehnung auf Streifenfundationen zu betrachten. Weiter muss die Anwendung 
für allgemeine Lastfälle (Lastneigung, exzentrische Belastung, kombinierte Lastfälle, Einfluss von Böschungen 
u.s.w.) überprüft werden. 
Die Betrachtung des drainierten Verhaltens der Tonschicht führt zu Aussagen über die Gebrauchstauglichkeit von 
Fundationen auf geschichteten Bodensystemen. Hierbei ist zu beachten, dass die Spannungsausbreitung im 
Halbraum unter einer Flachfundation auf einem geschichteten Boden wesentlich anders ausfällt, als auf einem 
homogenen Bodensystem. Daraus ergeben sich Abweichungen bei den Einflussfaktoren für die tabellarische 
Setzungsberechnung. 
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