
 

156 
MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft für Boden- und Felsmechanik 
PUBLICATION de la Société Suisse de Mécanique des Sols et des Roches 

Frühjahrstagung, 25. April 2008, Lugano – Réunion de printemps, 25 avril 2008, Lugano 

 
 
 
 
 
 
 

 

Alptransit Sottoceneri  
Geotechnik 

 

Alptransit Sottoceneri          
Géotechnique                                  

  
 

 
 

Inhalt 
Table des matières 

  
 
Rossi Denis  Ceneri-Basistunnel - Gesamtsicht seitens des Bauherrn     1 
   
Dr. Colombi Alberto Tunnel de base du Ceneri – Géologie et particularités      7 
 
Drack Edwin  Festlegung der Linienführung des Ceneri-Basistunnels   17 
      
Filippini Raffaele  AlpTransit Nodo di Camorino - Dämme und Vorbelastungen   39 
     
Pegorini Samuele  Trincea d’approccio e galleria in materiale sciolto    47 
 
Martinenghi Tullio  Tunnel de base du Ceneri – Tassements dus aux dépôts de la   57 
   galerie de reconnaissance de Sigirino 
  
Lanfranchi Paolo  Wiederverwertung von Tunnelausbruchmaterial beim CBT   67 
 
Riganti Alberto  Depositi intermedio e definitivo      75 
  
Dr. Bozzolo Dario  Vezia - Sprengvortrieb, Erschütterungen und Körperschall   85 
 
Dott. Morandi Stefano Controavanzamento di Vezia ed incrocio con PTL    95 
Dr. Pozzorini Diego 
 
Dr. Bonzanigo Luca Tunnel Vedeggio-Cassarate - Acquifères artésiens et                 105 
   implications géotechniques        
 
Como Giovanni   Tunnel Vedeggio-Cassarate - Vortrieb in wassergesättigtem                113 
Ferrari Alessandro Lockergestein 
Gubler Gabriele 
 
Dr. Fabris Alessandro Alptransit Süd                    123 



156 
MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft für Boden- und Felsmechanik 
PUBLICATION de la Société Suisse de Mécanique des Sols et des Roches 

Frühjahrstagung, 25. April 2008, Lugano  - Réunion de printemps, 25 avril 2008, Lugano 

 

 

 

 

 

 

Ceneri-Basistunnel                                    
Gesamtsicht seitens des Bauherrn       

  

    

 

 

  

       Denis Rossi 

 

  

        

                                            

 

 

1



Ceneri-Basistunnel – Gesamtsicht seitens des Bauherrn 
 
 

1 Bedeutung des Ceneri-Basistunnels 
 
 
Der Ceneri-Basistunnel (CBT) stellt nach dem Gotthard und Lötschberg-Basistunnel das drittgrösste Tunnel-
projekt der Schweizerbahnen dar (Bild 1). Als logische Fortsetzung des Gotthard-Basistunnels erlaubt der 
CBT die Realisierung der Flachbahn für den Güterverkehr durch die Schweiz und die Sicherstellung der 
Personenverkehrs-Anschlüsse in den Zentren nördlich und südlich der Alpen. Der Kanton Tessin profitiert 
zudem von massiven Verbesserungen im Regionalverkehr. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 1: AlpTransit Gotthard und Lötschberg 
 
Die Rampen der heutigen Bahnstrecken am Gotthard und am Ceneri haben Steigungen von bis zu 26 Pro-
mille (Bild 2). Die flache, gestreckte Trassierung der Flachbahn – maximal 12,5 Promille in der offenen Stre-
cke und 8 Promille in den Basistunnel – erlaubt die produktive Führung von langen und schweren Zügen, 
weil dadurch zeitraubende Rangiermanöver entfallen. Heute muss beim Nord-Süd Verkehr für schwere Gü-
terzüge für die Bergstrecken am Gotthard und am Ceneri wegen der Steigungen eine zusätzliche Lokomoti-
ve vorgesehen werden. Die durchgehende Flachbahn wird die schnellen und wirtschaftlichen Angebote im 
Güterverkehr ermöglichen, die Voraussetzung für die angestrebte Verlagerung des Güterverkehrs von der 
Strasse auf die Schiene ist. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 2: Eine Flachbahn durch die Alpen mit Gotthard und Ceneri-Basistunnel 
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Im Personenverkehr kann mit dem Ceneri-Basistunnel die nötige Fahrzeitreduktion erreicht werden, um den 
Reisenden in Zürich im schweizerischen Bahn-2000-System und in Mailand im italienischen Fahrplansystem 
optimale Anschlüsse zu gewährleisten. Die Reisezeit  Zürich – Milano wird mit dem Bau des Gotthard-, Ce-
neri- und Zimmerberg-Basistunnels von heute 4 h 10’ (bzw. 3 h 40’ mit dem Cisalpino) auf neu 2 h 40’ redu-
ziert. 
 

2 Übersicht Projekt Ceneri-Basistunnel 
 
 
Das Tunnel-System sieht zwei einspurige Eisenbahnröhren von je 15,4 km Länge von Camorino bei Bel-
linzona bis Vezia in der Nähe von Lugano vor. Der Achsabstand der Einspurtunnel ist ca. 40 m. Alle 325 m 
werden die Bahnröhren mit Querschlägen verbunden. 
Teil des Projektes ist auch die anspruchsvolle, 2,7 km lange offene Strecke im Norden vom Bahnhof Giubia-
sco bis zum Nordportal in Camorino. Zu diesem Abschnitt gehören unter anderem zwei lange Viadukte (etwa 
1000 m, bzw. 400 m), eine 4-gleisige Brücke über der Autobahn mit schwierigen Bauverhältnissen unter Au-
tobahnverkehr und Bahnbetrieb und der Ausbau (von 2 auf 4 Gleise) der bestehenden Bahnlinie auf einem 
Damm. 
Der Baugrund ist lokal sehr setzungsempfindlich (erwartete Setzungen 60 bis 80 cm). Es wurden daher 
mehrere Massnahme eingeleitet, wie zum Beispiel Vorbelastungen, genaue Messung der Setzungen, Spe-
zialfundamente, usw. 
Im Süden mündet die neue Linie unmittelbar nach dem Südportal in die Stammlinie der SBB. 
Der Tunnel selber wird zum grössten Teil ab dem Zwischenangriff in Sigirino ausgebrochen. 

 
 
Bild 3: Übersicht Ceneri-Basistunnel 
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3 Stand der Arbeiten 
 
 
Die Vorarbeiten wurden im April 2006 in Sigirino gestartet. In diesen 2 ersten Jahren wurde intensiv an der 
Baustellenlogistik gearbeitet. In Sigirino erschwerten die engen Platzverhältnisse die Bauarbeiten. Heute 
stehen aber gute Anschlüsse sowohl an die Kantonsstrasse wie auch an die Autobahn zur Verfügung. Ein 
Werkgleisanschluss für die Lieferung von Zement und Gesteinskörnungen für Beton befindet sich ebenfalls 
im Bau.  
 
3.1 Vorbereitungsarbeiten in Sigirino 
Parallel zu den Vorarbeiten sind seit 2007 auch die Vorbereitungsarbeiten in Ausführung. Es handelt sich vor 
allem um das Los 851 Zwischenangriff Sigirino. Die Untertagearbeiten haben im Herbst 2007 begonnen und 
werden rund zwei Jahre dauern. Die Arbeiten umfassen den Ausbruch des Zugangsstollens (FIS „Finestra di 
Sigirino“) und der Installationskaverne („Caverna Operativa“). 
Der Zugangsstollen selbst wird mit einer Tunnelbohrmaschine (TBM) aufgefahren. Dieser Fensterstollen hat 
eine Länge von 2,3 km, ein Gefälle von 4,8% und einen Durchmesser von 9,70 m (74 m2). Das Baupro-
gramm sieht eine Leistung von durchschnittlich 16 m/Tag vor. Nach dem Ausbruch der Startröhre im Herbst 
2007 ist der eigentlich TBM-Vortrieb seit März 2008 im Gange (Vortrieb aktuell ca. Tm 200) und wird bis ca. 
Ende 2008 dauern.  
Zum System des Zwischenangriffs Sigirino gehört auch der wenige hundert Meter entfernte, bereits beste-
hende Erkundungsstollen (L= 3,1 km, F=25 m2). Die Geologie ist also gut bekannt. Sie ist durch den Orthog-
neis des Ceneri (im ersten Kilometer) und andere Gneise geprägt und stellt keine besonders schwierigen 
Verhältnisse dar. Es wird wenig Wasser erwartet. Vom ersten Kilometer Vortrieb im Fensterstollen wird vo-
raussichtlich gutes Material anfallen, dass vom Los 813 Materialbewirtschaftung zwischengelagert wird, um 
es später als Gesteinskörnung für Beton aufzubereiten. 
Die 7 Kavernenbereiche der CAOP weisen unterschiedliche Querschnitte, von 105 m2 bis 264 m2, auf. Die 
grösste Kaverne wird die Betonanlage beherbergen. Die anderen Kavernen dienen weiteren baulogistischen 
Zwecken. Der Entscheid  die Betonzentrale unterirdisch zu platzieren wurde aus baulogistischen Gründen, 
sowie aus Platzmangel ausserhalb des Tunnels getroffen und um die Gemeinde Sigirino nicht mit dem er-
forderlichen 24h-Betrieb der Anlage zu belasten. Der Ausbruch der Kaverne ab Fertigstellung des Zugangss-
tollen FIS wird etwa 14 Monate in Anspruch nehmen. 
 

 
 
Bild 4: TBM-Andrehen in Sigirino am 15.2.2008 
 
3.2 Bauarbeiten in Vezia und Camorino 
 
Seit März 2008 wird auch in Vezia im Bereich des Südportals gearbeitet. Hier wird der Aushub des Vorein-
schnittes realisiert. In diesem Bereich werden dann das Portal, ein Tagbautunnel von 170 m und ein Gegen-
vortrieb von 300 m ausgeführt. 
Ebenso sollen nach den Sommerferien 2008 die Arbeiten des Gegenvortriebes beim Nordportal in Angriff 
genommen werden (die Vergabe ist im Frühling 2008 vorgesehen). Diese Arbeiten umfassen insbesondere 
die bergmännische Unterquerung der Autobahn im Lockergestein und die Realisierung der Kavernen des 
Nordanschlusses mit einer Länge von rund 600 m. 
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3.3 Haupttunnel: Stand der Ausschreibung 
 
Das Tunnel-Hauptlos (L 852) wurde im März 2008 ausgeschrieben. Es beinhaltet den Vortrieb nach Norden 
(ca. 2 x 8 km Sprengvortrieb) und nach Süden (ca. 2 x 1,8 km mit Sprengvortrieb und ca. 2 x 4 km  mit je-
weils TBM-Vortrieb oder Sprengvortrieb, zur freien Wahl des Anbieters) ab dem Fusspunkt des Zugangsstol-
lens. Der Baubeginn ist Ende 2009 vorgesehen, die Untertagsarbeiten werden anschliessend Anfangs 2010 
in Angriff genommen. 
 
3.4 Sondierungen am Ceneri-Basistunnel 
 
Am Ceneri wurden relativ viele Sondierungen ausgeführt. Ein spezielles Objekt stellt der Erkundungsstollen 
dar. Der 3,1 km lange Stollen mit einem kleinen Querschnitt vom 25 m2, diente der Trasseoptimierung und 
wurde in den Jahren 1997 bis 2001 gebaut.  Allein diese „Sondierung“ kostete 27.5 Mio. CHF (inkl. Honora-
re, Landerwerb, usw.). Mit den anderen Sondierungen im Betrage von 7.7 Mio., betragen somit die Sondie-
rungskosten am Ceneri-Basistunnel ca. 35 Mio. in den verschiedenen Phasen Vorprojekt, Auflageprojekt 
und Bauprojekt bis zur Ausführungsprojektierung (vom 1993 bis heute). 
Ob das ausreichend, angemessen oder übertrieben sei, soll dahingestellt bleiben: jeder Bauherr hat seine 
eigene Ausgangslage und jedes Projekt ist anders. Beim vorliegenden Projekt von über CHF 2 Mia., betra-
gen somit die Aufgaben für die Sondierungen rund 1.5 % der Investitionskosten. Dies liegt in der üblichen 
Grössenordnung für solche umfangreiche Projekte. 
 
 
 
Autor: 
Denis Rossi 
Ing.dipl. ETH/MBA HSG 
Alptransit San Gottardo SA 
Bellinzona 
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Tunnel de base du Ceneri – Géologie et particularités 
 

1. Introduction 

Le projet AlpTransit du tunnel de base du Ceneri est constitué par deux tubes d’une longueur d’environ 15.4 
km depuis le portail Nord sur le Piano di Magadino (Vigana) à la cote de 215 msm jusqu’au portail Sud à 
Vezia à la cote de 325 msm, avec une pente moyenne de 0.6%. 

 

A peu près à la moitié du tracé, à la localité Prati di Regada à Sigirino, il est prévu un tunnel d’accès d’une 
longueur de 2.4 km qui, avec l’existant tunnel de prospection de Sigirino excavé en 1997-2001 et la caverne 
opérative à l’intersection avec l’axe principal, constituent le dispositif d’attaque intermédiaire qui permettra 
l’excavation soit vers le Nord soit vers le Sud. 

La zone des Prati di Regada aura la fonction de chantier principal ainsi que de dépôt du matériel 
d’excavation et des ouvrages de préparation des agrégats.  

2. Contexte géologique et tectonique 

Le tunnel se développe en direction générale Nord-Sud dans le socle cristallin préalpin des Alpes 
méridionales et traverse la Zone Strona-Ceneri et la Zone du Val Colla. Une ligne tectonique d’importance 
régionale divise ces deux unités: la ligne du Val Colla qui, en proximité de l’axe du tunnel, se rejoint à la 
ligne Tesserete-Grona. 

Il s’agit d’un ensemble de roches ayant subi plusieurs phases de déformation et de métamorphisme, ce qui a 
produit des roches plissées à schistosité pénétrative et, par endroits, fortement déformées. 

 

 

Fig. 1: Schéma tectonique général. 
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3. Concept d’investigation 

3.1 Introduction 

Pour définir les caractéristiques géologiques, géotechniques et 
hydrogéologiques du tunnel, sur plus d’une décennie des 
investigations ont été menées en relation avec l’avancement du 
projet et de ces différentes variantes. 

Le concept d’investigation était constitué par des relevés 
géologiques sur le terrain à diverses échelles (1:5'000 et 
1:1'000), nombreuses campagnes de sondage avec des forages 
profonds (longueur supérieure à 700 m), des investigations dans 
les forages (géophysique, fluid-logging, mécanique des roches 
in-situ), des essais en laboratoire (pétrographie, mécanique des 
roches, réutilisation des matériaux), des relevés de sismique 
réfraction et réflexion, le relevé d’un cadastre hydrogéologique 
de plus de 1000 sources. 

Un tunnel de prospection (CPS) d’une longueur de 3.1 km a été 
percé depuis Sigirino et a atteint l’axe tu tunnel environ à mi-
parcours, où l’on a réalisé une caverne opérative. 

 

3.2 Situation géologique générale 

Les roches sont constituées par l’ensemble des gneiss et 
amphibolites de la Zone du Ceneri (constituant environ 10 km de 
tunnel), les roches déformées (phyllonites, kakirites e 
cataclasites) de la Ligne du Val Colla (environ 600 m de tunnel) 
et les gneiss de Stabbiello et les orthogneiss du Bernardo 
appartenant à la Zone du Val Colla (constituant environ 4.6 km 
de tunnel). 

Ces roches présentent une schistosité pénétrative très marquée 
avec un pendage vers le Sud/Sud-Est jusqu’à la ligne du Val 
Colla y comprise et une schistosité subhorizontale dans la Zone 
du Val Colla. 

À l’aplomb du tunnel, les couvertures atteignent un maximum de 
820 m dans la partie de la Zone du Ceneri, se situent entre 500-
600 m jusqu’à l’intersection de la ligne du Val Colla, où 
l’épaisseur de roche au dessus du tunnel est d’environ 250 m. 
Dans la partie Sud les couvertures se situent en moyenne entre 
100 et 150 m. 

Tout le massif est parcouru par des systèmes de diaclases et 
des zones tectonisées ayant des orientations et des épaisseurs 
variables (de quelques mètres à plusieurs dizaines de mètres). 

Fig. 2: Carte géologique synthétique du 
domaine du Ceneri. 

 
3.3 Points fondamentaux 

Parmi cette complexe géologie les points fondamentaux suivants peuvent être isolés: 

- dans toute la Zone du Ceneri il y a d’importantes zones tectonisées qui recoupent le tracé; 
- dans la partie Nord du tracé, sur une longueur d’environ 3 km, l’axe du tunnel est subparallèle aux 

principales structures tectoniques; 
- la ligne du Val Colla; 
- le massif Sud est caractérisé par une schistosité subhorizontale et des faibles couvertures.  
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3.4 Zones tectonisées 

Les zones tectonisées recoupant le massif rocheux sont constituées par des failles, des zones de roches 
broyées et des zones de mouvement. On a distingué trois types de zone.  

Les cataclasites sont formées par un broyage mécanique des roches produisant des éléments 
centimétriques à millimétriques. On reconnaît encore aisément le lithotype de la roche mère. Ces formations 
ont souvent un coefficient de perméabilité relativement élevé. 

Les kakirites type "Fault-breccia" sont constituées par deux phases: des fragments de roche et une masse 
plastique. La perméabilité est faible ou très faible et les caractéristiques mécaniques sont défavorables. 

Les kakirites type "Fault-gouge" ne sont plus constituées que par de la farine de roche homogène et 
plastique. Elles sont pratiquement imperméables et les caractéristiques mécaniques sont très défavorables. 

 

 

Fig. 3: Cataclasites, kakirites type "Fault-breccia" et kakirites type "Fault-gouge" (de gauche à droite). 

 

Dans la Zone du Ceneri, sur environ 10 km de tunnel, on a évalué à 880 m la longueur totale cumulée de 
ces zones tectonisées, alors que dans la Zone du Val Colla, sur environ 4.6 km de tunnel, la longueur totale 
des zones tectonisées est estimée à 380 m. 

Le passage de la ligne du Val Colla va intercepter, sur environ 600 m de longueur, des mylonites 
compactes, des schistes et des phyllonites ainsi que des kakirites de type "fault-gouge" et de type "fault-
breccia" et des cataclasites. 

 

Fig. 4: Passage de la ligne du Val Colla (section verticale). 
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4. Transposition Géologie – Technique de construction 

4.1 Subdivision du tunnel en domaines d’homogénéité  

La totalité de la longueur du tunnel a été subdivisée en 49 domaines d’homogénéité selon les critères 
suivants: géologie (lithologie et pétrographie), tectonique (structures, linéations, fracturation), hydrogéologie, 
propriétés mécaniques des roches, ouvrages du projet. 

Pour chaque domaine d’homogénéité on a décrit: 

- les paramètres d’influence géologique de la roche et du massif; 
- les caractéristiques des zones tectonisées; 
- les paramètres mécaniques des roches; 
- les paramètres hydrogéologiques; 
- la situation de risque; 
- la réutilisation des matériaux d’excavation; 
- des sections géologiques schématiques à l’avancement. 

Chaque zone tectonisée a fait l’objet d’un cadastre détaillé avec l’indication de la situation et l’orientation, la 
description des matériaux constituant, l’épaisseur réelle et la longueur interceptée par le tunnel.  

  

Fig. 5: Exemples des informations sur un domaine d’homogénéité. 

 

4.2 Variabilité de la représentation des incertitudes géologiques 

 

Toute prévision géologique a des incertitudes: dans ce projet il a fallu essayer de quantifier ces incertitudes 
aussi bien de manière qualitative que de manière quantitative. 
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Les incertitudes géologiques ont été définies ainsi: 

- le champ de variabilité des contacts; 
- le champ de localisation des zones tectonisées; 
- les incertitudes non quantifiables. 

Les contacts entre formation géologique et/ou entre domaines d’homogénéité sont projetés depuis la surface 
ou depuis les intersections observées dans les sondages. Quelques degrés d’erreur peuvent produire (si la 
couverture est importante) d’importantes variations de longueur sur l’axe du tunnel. 

 

Il en est de même pour la projection des zones tectonisées, qui peuvent être aussi bien parallèles que 
discordantes aux structures générales. 

 

Suivant ce même raisonnement, il faudra s’attendre à l’apparition, lors de la réalisation des excavations, de 
zones tectonisées ou de domaines d’homogénéité non prévus. 

Bien que ces phénomènes ne soient pas quantifiables, il a fallu néanmoins en citer les possibles scénarios.  

 

Fig. 7: Principe du champ de variabilité des contacts. 

5. Hydrogéologie 

5.1 Drainage du massif  

Pour calculer le drainage engendré par le percement du tunnel, il a fallu évaluer les coefficients de 
perméabilité de chaque domaine d’homogénéité ainsi que de chaque zones tectonisée sur la base de: 

-  les essais de pompages, essais Lugeon et fluid-logging dans les forages; 
-  les résultats obtenus dans le tunnel de prospection de Sigirino; 
-  la répartition et le type de source relevé en surface. 
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Ayant ainsi déterminé des coefficients de perméabilité probables et prudentiels, en fonction du niveau de la 
nappe phréatique et du diamètre du tunnel, des débits probables et prudentiels en régime stationnaire ont 
été calculés pour chaque domaine d’homogénéité. 

Pour des coefficients de perméabilité variant entre 8⋅10-10 et 5⋅10-7 m/sec on a obtenu des débits par 
domaine d’homogénéité variant entre 1-2 l/sec et 5-10 l/sec. 

Le débit calculé sur la totalité de la longueur du tunnel (somme des 2 tubes) varie entre 45 l/sec (probable) 
et 80 l/sec (prudentiel), respectivement entre 3-5.2 l/sec/km. 

Des calculs en régime transitoire ont également été effectués pour évaluer le temps de stabilisation des 
débits, c'est-à-dire le temps nécessaire pour atteindre le régime stationnaire. 

Pour la totalité des vérifications effectuées, le débit en régime stationnaire peut représenter entre 10 et 20% 
du débit initial: le 80-90% du débit en régime stationnaire est déjà atteint après une période de quelques 
jours à une semaine. 
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Fig. 8: Exemple de l’évolution du débit calculé en régime transitoire pour une zone tectonisée. 
 

 

5.2 Estimation du bilan hydrique 

Pour évaluer l’impact du drainage du tunnel sur la nappe souterraine, il a fallu faire un bilan hydrique avec 
l’alimentation (essentiellement générée par les précipitations). 

En considérant que la pluviométrie de la région varie entre 1600 et 2000 mm/an et dans l’hypothèse que la 
largeur de la zone d’alimentation est du même ordre de grandeur que la profondeur du tunnel, il est possible 
de calculer les précipitations annuelles nécessaires pour équilibrer le drainage pour chaque domaine de 
variabilité. 

Les résultats indiquent que seulement dans la zone des deux portails Nord et Sud il faudrait des 
précipitations annuelles de l’ordre de 1800-2800 mm/an pour équilibrer les drainages: de ce fait, il faut donc 
s’attendre à un déficit d’alimentation dans ces zones et donc à un possible impact (abaissement) de la 
nappe souterraine. 
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6. Conclusions 

Les études qui ont porté à la définition des conditions géologiques, géotechniques et hydrogéologiques du 
tunnel du Ceneri peuvent être résumées de manière synthétique comme suit: 

- la compréhension du massif est indispensable pour une prévision géologique correcte; 
- la géologie du Ceneri est complexe, elle est caractérisée par la présence de zones tectonisées et de 

lignes tectoniques d’importance régionale; 
- le massif a des perméabilités généralement faibles; 
- les débits de drainage en régime stationnaire (somme des 2 tubes) varient entre 45 – 80 l/sec; 
- les débits transitoires ponctuels peuvent atteindre 5 – 20 l/sec; 
- on ne prévoit pas d’abaissement significatif du niveau de la nappe dans le massif à l’exception des zones 

des portails. 
 
 
 
 
 
Auteur: 
Alberto Colombi 
Dr. ès. sc, géologue dipl. 
Dr. Baumer SA Geologi Consulenti 
Viale Monte Verità 54/60 
6612 Ascona 
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1 Festlegung der Linienführung des Ceneri-Basistunnels 
 
1.1 Generelle Festlegung der Linienführung 
Der Ceneri-Basistunnel (CBT) wird Bellinzona und Lugano mit einem modernen 15.4 km langen Eisenbahn-
tunnel mit zwei Einspurröhren verbinden. 
 

 
(Bild 1) Ceneri-Basistunnel, generelle Festlegung der Linienführung 
 
Die Linienführung des Ceneri-Basistunnels wurde einerseits als Teilelement der AlpTransit-Gotthardachse 
mit Hochgeschwindigkeits-Parametern Arth-Goldau – Lugano und kompatibel mit der künftigen Fortsetzung 
Süd; andererseits als selbständiges Bauwerk mit Verknüpfungen an die SBB-Stammlinie in Camori-
no/Giubiasco und Vezia festgelegt (Bild 1). 
Diese Anforderungen führten insbesondere im Bereich des Anschlusses Camorino und in den Portalberei-
chen Nord und Süd zur Definition der Linienführung. 
Die Projektvorgaben der strikten Trennung der zwei Einspurtunnel bis zum Portal und die Kompatibilität des 
Ceneri-Basistunnels mit der späteren Fortsetzung Richtung Nord/Gotthard-Basistunnel über die Piano di 
Magadino gemäss im Sachplan vom Bundesrat vorgegebenen Trassee, erfordern im Bereich des Nordpor-
tals Verzweigungskavernen und eine Aufteilung der Tunnelportale. 
Die Sicherstellung der künftigen Fortsetzung Richtung Süd mit den so genannten „Korridoren Süd“ wird 
durch den heutigen Bau der zwei Verzweigungskavernen Sarè ca. 2 km vor dem Portal Vezia gewährleistet. 
Diese Kavernen erlauben eine zukünftige Realisierung der Fortsetzung Süd ohne dass später der Betrieb im 
Bahntunnel über längere Zeit unterbrochen werden muss. 
 
Bei der Projektierung wurde zudem die vertikale Linienführung inkl. Neigungsverhältnisse festgelegt. Der 
Ceneri-Basistunnel steigt ab dem tiefsten Punkt beim Nordportal in Camorino rund 110 m bis nach Vezia. 
Während im Ceneri-Basistunnel bis zu den Verzweigungskavernen Sarè die Steigung 7 ‰ nicht übersteigt, 
beträgt die Steigung im Anschluss Sarè – Vezia, auf kurzer Strecke 10 – 12.5 ‰. 
Bei der Konzipierung des Ceneri-Basistunnels wurden zudem wesentliche Sicherheitsaspekte für die Be-
triebsphase berücksichtigt, wie Tunnel-Querschläge alle 325 m, Ereignislüftung mit Standort einer Lüftungs-
zentrale in Sigirino usw. (vgl. Kennzahlen CBT in Tabelle 1). 
 
1.2 Festlegung der Linienführung Untertags 
 
Untertags wurde das Trassee innerhalb des verbliebenen Spielraums aufgrund der geotechnischen Er-
kenntnisse (Bild 2) und der Optimierung der Lage und Erschliessung des Zwischenangriff-Bereich Sigirino 
optimiert.  
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2

Tunnel Ceneri Nord Tunnel Ceneri Süd

Zona Ceneri Zona Val CollaLVC

 
(Bild 2) Ceneri-Basistunnel, geologisches vertikales Längsprofil  
 
Insbesondere folgende Aspekte standen im Vordergrund: 
- Tunnel Ceneri Nord, Subparallelismus: Vermeidung einer parallelen Lage der Tunnelachse mit den geo-

logischen Hauptstrukturen mit eingelagerten Störzonen. Dabei basierten die geologischen Erkenntnisse 
auf Sondierbohrungen und Oberflächenaufnahmen (Bild 3). 

2

Subparallelismus

 
(Bild 3) Festlegung Linienführung Tunnel Ceneri Nord 
 
- Bereich Installationskavernen (Caverna operativa, CAOP): die Lage der CAOP basiert auf einer Optimie-

rung zweier gegenläufiger Faktoren: die CAOP ist genügend nach Westen zu verschieben, um die un-
stetige Kontaktzone zwischen Mischgneisen und Giumello-Gneiss zu vermeiden und um im kompakte-
ren Giumello Gneis zu liegen. Diese westliche Lage ist tendenziell günstig für die Querung des Subpa-
rallelismus. 
Andererseits wurde die CAOP soweit wie möglich östlich angeordnet, um einen günstigeren Durchque-
rungswinkel mit der Zone „Linea Val Colla“ zu erreichen. Eine östliche Lage verkürzt zudem die Länge 
der Zugangsstollen des Zwischenangriffs Sigirino (Bild 4). 
Die geologischen Erkenntnisse in diesem zentralen Bereich basieren insbesondere auf den Ergebnissen 
des bereits 1997 – 2001 erstellten Erkundungsstollen Sigirino („cunicolo di prospezione di Sigirino, 
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CPS“). Unter anderem wurde Dank dem Erkundungsstollen erkannt, dass die Grenze zum Giumello-
Gneiss mehrere hundert Meter westlicher liegt, als ursprünglich prognostiziert. 

- Tunnel Ceneri Süd: von zentraler Bedeutung ist hier eine möglichst günstige Querung des Bereichs „Li-
nea Val Colla“, welche mehrere Störzonen einschliesst. Durch entsprechende Optimierung konnte der 
Querungswinkel vergrössert und die Querungslänge auf ca. 600 m beschränkt werden. Um die geologi-
schen Erkenntnisse in diesem Schlüsselbereich genügend belastbar zu machen, wurden in der Zone der 
„Linea Val Colla“ intensive Sondierbohrkampagnen durchgeführt (Bild 4). 

 

 
(Bild 4) Festlegung Linienführung CAOP / Tunnel Ceneri Süd 
 
- Im Bereich des Tunnels Ceneri Süd ist auf weitere Aspekte hinzuweisen, wie auf die geringe Überlage-

rung, den Origliosee und auf zahlreiche Besiedlungen, welche neben der Portallage Vezia und der Si-
cherstellung der künftigen Fortsetzung Süd bei der Bestimmung der Linienführung einbezogen worden 
sind. Auch in diesen Bereichen wurden zahlreiche Sondierbohrungen neben den Oberflächenaufnahmen 
durchgeführt. 
 

Aufgrund eines phasengerechten Vorgehens auf der Grundlage von Projektierungsschritten mit vorlaufender 
geologischen Abklärungen konnte die Linienführung optimiert und festgelegt werden. Zudem erlaubte dieses 
Vorgehen, schrittweise die geologischen Risiken zu verringern und Terminprogramme und Kostenschätzun-
gen zu konsolidieren 
 

2 Realisierungskonzept 
 
 
2.1 Generelle Festlegung 
 
Der Festlegung des Realisierungskonzeptes gingen intensive Studien zur Geologie, Risiken, Baulogistik, 
Termine und Kosten voraus. 
 
Folgende Aspekte standen im Vordergrund: 
- Optimierung des Realisierungskonzeptes aufgrund der geologischen Erkenntnisse und Risiken 

Querung Val Colla Linie 
Zona Val Colla mit geringer 
Überdeckung 

CAOP  
FIS 
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4

Wasserbehandlungsanlage

Cunicolo di prospezione (CPS), L =~2870m, p= ~4.60%

Belegschaftsunterkünfte

Hauptablagerung

Finestra di Sigirino (FIS), L =2321m, p= 4.85%

Caverna Operativa (CAOP)
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Anlagen der 
Materialbewirt
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Werkgeleise 
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275müM
395müM

Längsschnit t  CPS/FIS
CAOP

 
(Bild 5) Generelle Festlegung Realisierungskonzept, Zwischenangriff Sigirino 
 
- Optimierung der Materialbewirtschaftung: die Festlegung des Standortes Sigirino für einen Zwischenan-

griff des Ceneri-Basistunnels ergab sich durch die zentrale Lage des Standortes der Materialablagerung, 
der Möglichkeit der Erstellung einer Anlage für die Aufbereitung von Tunnelausbruchmaterial sowie die 
günstigen Voraussetzungen für die Errichtung einer Baustelle mit direkten Anschlüssen an die Eisen-
bahn (Werkgeleise) und die Autobahn (Bild 5). Aufgrund der geologischen Prognose wird damit gerech-
net, dass ein Grossteil des Dammschüttmaterials und bis ca. ein Drittel der Betonzuschlagsstoffe aus 
Eigenmaterial produziert werden können. 

5
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(Bild 6) Generelle Festlegung Realisierungskonzept, Tunnel-Hauptlos und Lose Untertagearbeiten Portal 

Nord und Süd 
 
- Im Bereich der Portale sind sowohl im Norden wie im Süden definitive Bauwerke mit speziellen Anforde-

rungen zu erstellen: 
- Nord: Unterquerung der Autobahn A2 und Kavernen Vigana 
- Süd: Voreinschnitt Vezia im Bereich der Villa Negroni und Gegenvortrieb geringer Überdeckung 
Es erwies sich daher als sinnvoll, die Portallose soweit möglich vom eigentlichen Hauptvortrieb ab Zwi-
schenangriff Sigirino zu entkoppeln (Bild 6). Damit konnten die Baustelleninfrastrukturen für den Haupt-
vortrieb in Sigirino konzentriert werden. Dies erwies sich als zweckmässig auch unter in Kaufnahme, 
dass die Vortriebe teilweise fallend ausgeführt werden müssen und der Zwischenangriff Sigirino rund 
120 m über der Tunnelachse liegt. Dabei ist zu erwähnen, dass aufgrund konkreter Erfahrungen aus 
dem Erkundungsstollen Sigirino und gemäss der hydrogeologischen Prognose der Bergwasseranfall be-
schränkt ist. 
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2.2 Geologische Prognose und Risikoanalyse 
 
2.2.1 Homogenbereiche und Gefährdungsbilder 
Im Hinblick auf die Umsetzung der geologischen Prognose zur Festlegung der Baumethoden und der bau-
technischen Massnahmen wurde die gesamte Strecke des Ceneri-Basistunnels in ca. 50 Homogenbereiche 
unterteilt. Jeder Homogenbereich ist durch vergleichbare Beschaffenheit der geologischen, tektonischen, 
hydrogeologischen und felsmechanischen Eigenschaften charakterisiert. Als Homogenbereiche wurden so-
wohl „ungestörte“ Abschnitte, „ungestörte“ Abschnitte mit untergeordneten Störzonen, sowie Störzonen  
bzw. Störzonenbereiche festgelegt. 
 

 
(Bild 7) Konzept Homogenbereich und Gefährdungsbilder 
 
Jeder Homogenbereich wurde ausserdem mit den für ihn typischen Gefährdungsbildern, deren Präsenz und 
deren Gefährdungspotential beschrieben und charakterisiert. Diese sind für den Ceneri-Basistunnel vor al-
lem Kleinsteinfall, Auflockerung, Kluftkörper, plastische Verformung, Ablösungen, Instabilität der Ortsbrust, 
aber auch Wassereinbruch, Porenwasserdruck und Bergschlag (Bild 7).  
 
2.2.2 Störzonen und Streubreiten 
Bautechnisch relevant sind insbesondere Homogenbereiche mit Störzonen bzw. Störzonenbereiche. Fol-
gende geologische Aspekte wurden daher im Einzelnen beschrieben: 
 Längen und Lage der Störzonen 
 Mächtigkeit der Störzonen 
 Unsicherheiten über die Materialeigenschaften des Störzonenmaterials 
Anhand der Gefährdungsbilder und der geotechnischen Kennziffern des Gebirges wurden im Rahmen der 
Projektierung für die Störzonen bzw. Störzonenbereiche felsstatische Überlegungen und Berechnungen 
durchgeführt.  
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(Bild 8) Geologische Prognose der Homogenbereiche und Störzone: Risikoanalyse, Szenarien und Streu-

breiten 
 
Die komplexen geologischen Verhältnisse des Ceneri-Basistunnels bedingen in den geologischen Progno-
sen die Abschätzung von Streubreiten für Lage und Ausdehnung der Homogenbereiche bzw. der Störzonen. 
Je nach Faltungsgrad und tektonischer Beschaffenheit ist mit grösseren oder kleineren Abweichungen der 
Grenzen und Kontakte der Homogenbereiche von der prognostizierten „wahrscheinlichsten“ Lage zu rech-
nen (Bild 8). Homogenbereiche können in tieferen Lagen verschwinden, bzw. neue nicht prognostizierte 
Homogenbereiche inkl. Störzonen kommen hinzu. Bei der entsprechenden Beurteilung ist insbesondere die 
Belastbarkeit der geologischen Daten zu berücksichtigen, wie Entfernung zu gesicherten geologischen Auf-
schlüssen, Zuverlässigkeit der Extrapolation usw. Vor allem im Tunnel Ceneri Nord und im Besondern im 
Bereich des Subparallelismus sind nicht prognostizierte Störzonen nicht auszuschliessen.  
 
2.2.3 Analyse von geologischen Szenarien 
Um die bautechnisch relevanten Auswirkungen der Unsicherheiten der geologischen Prognosen zu erken-
nen und eine hohe Vertragssicherheit beim Bau des Ceneri-Basistunnels zu erreichen, wurde eine geolo-
gisch-bautechnische Risikoanalyse auf der Annahme von extremen aber noch realistischen geologischen 
Szenarien durchgeführt. Untersucht wurden die folgenden Szenarien (Bild 8). 
 Mittel („best estimate“, als wahrscheinlichste geologische Prognose; mittlere Raumlagen, mittlere Mäch-

tigkeiten der Störzonen und mittlere plastische Verformung), 
 Realistisch-optimistisch (günstige Raumlagen, geringe Mächtigkeiten der Störzonen, geringe plastische 

Verformung) 
 Realistisch-pessimistisch (ungünstige Raumlagen und Mächtigkeiten der Störzonen, hohe plastische 

Verformung).  
 Zudem wurden in einem Unterszenarium die Auswirkungen weiterer nicht prognostizierter Störzonen be-

trachtet. 
Für die Szenarien wurden die Auswirkungen auf folgende Elemente untersucht: 
 Erkennen der massgebenden Gefahren und Chancen 
 Verifizierung unterschiedlicher Baumethoden 
 Termin- und Kostenstreumass 
 Massnahmen zur Sicherstellung der Realisierung 
 
Insbesondere folgende Bereiche wurden aufgrund dieser geologischen Szenarien im Einzelnen analysiert: 
- Tunnel Ceneri Nord 
- Zone „Linea Val Colla“ 
- Val Collazone: südlich der „Linea Val Colla“ bis zum Gegenvortrieb Vezia  
 
2.3 Festlegung der Vortriebsmethode 
 
2.3.1 Tunnel Ceneri Nord 
Die im nördlichen Bereich des Ceneri-Basistunnels zu durchörternde tektonische Einheit der Ceneri-Zone ist 
heterogen und besteht aus einer über weite Strecken hauptsächlich steilstehenden Abfolge von Misch-, Or-
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tho- und Paragneisen, Glimmerschiefern und Amphiboliten. Den geologisch anspruchsvollen Abschnitt bildet 
hier, bei Überdeckungshöhen von 600 bis 800 m, der Bereich des Subparallelismus. Das anstehende Ge-
stein und die Störzonen verlaufen gegenüber der geplanten Tunnelachse im schleifenden Winkel und ihre 
genauen Lagen, Einflusslängen und Mächtigkeiten sind schwer prognostizierbar. Die relativ grossen Über-
deckungen beschränken die Möglichkeiten der Sondierung, so dass der Bereich Ceneri-Zone einen nicht so 
hohen Erkundungsgrad aufweist. 

 
(Bild 9) Festlegung Vortriebsmethode – Tunnel Ceneri Nord 
 
Aufgrund der geologischen Situation ist mit mehreren Störzonen und druckhaftem Gebirge zu rechnen. Zu-
dem wird in den Störzonen des Subparallelismus eine ungünstige Raumlage der Diskontinuitäten (schleifen-
der Winkel zum Vortrieb) mit möglichen kakiritischen Einlagen erwartet, die für den TBM-Vortrieb ein grosses 
Risiko bezüglich Baukosten und Bautermine darstellt. Das Risiko besteht insbesondere in Vortriebsunterbre-
chungen durch Ausbrüche im Bereich des Bohrkopfes und einem Einklemmen der TBM. Zudem kann der 
Vortrieb einer offenen TBM im Subparallelismus durch mögliche Störzonen über längere Strecken negativ 
beeinflusst werden, z.B. durch zu geringe Verspannbarkeit der Gripper. Je nach geologischem Szenarium ist 
mit mehreren TBM-Umgehungsstollen zu rechnen. Für den Vortrieb der Einspurtunnel im Tunnel Ceneri 
Nord wird daher ein Sprengvortrieb vorgeschrieben (Bild 9). 
 
2.3.2 Störzonenbereich Linea Val Colla 
Der Störzonenbereich „Linea Val Colla“ stellt den bautechnisch massgebenden Bereich des Ceneri-
Basistunnels dar. Diese gestörte Kontaktzone der tektonisch beanspruchten Gesteine aus Myloniten, Phylo-
niten und Schiefer-Gneisen ist wesentlich mit Kakirit- und Kataklasitschichten durchsetzt. Trotz des relativ 
hohen Erkundungsgrades stellen die qualitativen Verteilungen der kakiritischen Störzonen eine wesentliche 
Unsicherheit dar. 

 
(Bild 10) Festlegung Vortriebsmethode – Tunnel Ceneri Süd 
 
Aufgrund der geologischen Situation des Störzonenbereichs „Linea Val Colla“ mit einer Länge von ca. 
600 m, der durch zahlreiche eingelagerte Störzonen charakterisiert wird, ist teilweise mit stark druckhaftem 
Gebirge und hohen Verformungen zu rechnen. Ein TBM-Vortrieb stellt bei vorweg schwer abschätzbaren 
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Verformungen ein zu grosses Risiko bezüglich Baukosten und Bauterminen dar. Für den Vortrieb der Eins-
purtunnel wird in diesem Störzonenbereich ein Sprengvortrieb vorgeschrieben (Bild 10). 
 
2.3.3 Val Colla Zone 
Die Val Colla-Zone südlich der „Linea Val Colla“ weist aufgrund geologischer Aufnahmen und Sondierboh-
rungen sowie der geringen Überlagerungshöhen von ca. 50 bis 200 m einen relativ hohen Erkundungsgrad 
auf. Sie ist geprägt durch allgemein subhorizontale geologische Hauptstrukturen des Stabiello-Gneisses und 
Bernardo-Orthogneisses (Bild 10). 
 
Für den Vortrieb der Einspurtunnel im Tunnel Ceneri Süd südlich der „Linea Val Colla“ wird ein TBM-S-
Vortrieb mit Tübbingausbau (Basislösung SPV / TBM), oder ein Sprengvortrieb (Basislösung SPV / SPV) 
vorgesehen. Andere Vortriebsmethoden, wie z.B. eine offene TBM, werden nicht zugelassen, da aufgrund 
der geologischen Prognose subhorizontale geologische Strukturen und eingelagerte Störzonen möglich sind 
und daher ausgedehnte, schalenartige Ablösungen und Niederbrüche von Kluftkörpern nicht ausgeschlos-
sen werden können. Daher wäre bei einem Vortrieb mit einer offenen TBM mit einem nicht abschätzbaren 
Risiko bezüglich Baukosten und Bauterminen zu rechnen. 
 
2.4 Verifizierung mit EHT-Analyse 
 
Als Kontrolle der Auswirkungen der Streubreiten in den geologischen Prognosen auf Bautermine und Aus-
bruchskosten wurden Bausimulationen mit dem Rechenprogramm „Entscheidungshilfen im Tunnelbau“ 
(EHT-Analyse) durch die Eidgenössische Technische Hochschule Lausanne durchgeführt. Generell schlech-
tere Geologien wurden durch Verschiebungen der Ausbruchs-Sicherungstypenverteilung simuliert. Dabei 
wurden die Datensätze 1 – Mittel („best estimate“), 2 - Verschlechterung in den Felsstrecken ohne Störzo-
nen und 3 - Verschlechterung in den Felsstrecken sowie in den Störzonen untersucht. Nichtprognostizierte 
Störzonen wurden hingegen nicht berücksichtigt.  

 
(Bild 11) Verifizierung mit EHT-Analyse und Eintretens-Wahrscheinlichkeit 
 
Die Ergebnisse der Risikoanalyse mit Hilfe von geologischen Szenarien wurden hinsichtlich Baukosten und 
Bauzeit sowie der vorgesehenen Baumethode mit der EHT-Anlyse bestätigt. Baumethoden, Abschätzung 
und Quantifizierung der Risiken sowie Eintretenswahrscheinlichkeiten konnten so weiter konsolidiert werden 
(Bild 11). 
 
2.5 Realisierungskonzept 
 
Das Realisierungskonzept resp. das Bauprogramm wurde aufgrund der beschriebenen bautechnischen As-
pekte aber auch aufgrund der bewilligungs-verfahrensrechtlichen und finanzierungstechnischen Aspekte 
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festgelegt. Von entscheidender Bedeutung waren dabei die Erteilung der Plangenehmigungsverfügung für 
das gesamte Bauwerk des Ceneri-Basistunnels am 28.10.2005 sowie die Freigabe der entsprechenden fi-
nanziellen Mittel durch die Behörde. So konnten die Vorarbeiten in Camorino und Sigirino im April 2006 auf-
genommen werden (Bild 12). 

 
(Bild 12) Ceneri-Basistunnel, Realisierungskonzept 
 
Gemäss Realisierungskonzept werden in einem weiteren Schritt sowohl der Fensterstollen Sigirino (Finestra 
di Sigirino, FIS – Querschnitt 74 m2, Vortrieb mit offener TBM) sowie die Installationskavernen Sigirino 
(CAOP) erstellt. Diese Arbeiten sind seit Sommer 2007 im Gange und sollen bis Ende 2009 abgeschlossen 
werden. 
Der bereits erstellte Erkundungsstollen Sigirino (CPS) mit einem beschränkten Querschnitt von 25 m2 dient 
sowohl zur Erstellung der CAOP sowie später als Baulüftungs- und Rettungsstollen. In dieser Phase werden 
zudem die Anlagen für die Materialaufbereitung und Wasserbehandlung in Sigirino erstellt (vgl. auch 2.1). 
 
Der Vortrieb des Tunnel-Hauptloses wird ab 2010 gestartet. Gegen Norden ist ein paralleler Sprengvortrieb 
vorgesehen. In Richtung Süden ist bis zur Linea Val Colla ein Sprengvortrieb festgelegt. Die südlichen 4 km 
des Tunnels Ceneri Süd werden entweder mit TBM-Schild-Vortrieb mit Tübbingausbruchssicherung oder mit 
Sprengvortrieb erstellt. 
 
Ab dem Nordportal in Camorino wird die Unterquerung der Autobahn A2 gemäss Programm ab anfangs 
2009 bergmännisch erstellt. Die Durchquerung des Dammschüttkörpers erfolgt bei rund 8 – 10 m Überde-
ckung mit Spezialmethoden. Zudem werden ab dem Nordportal die Verzweigungskavernen für den An-
schluss Camorino mit Sprengvortrieb realisiert. In Vezia ist ein ca. 300 m langer Vortrieb ab dem Südportal 
mit der Situation angepasstem Sprengvortrieb bei geringer Überdeckung 2011 und 2012 vorgesehen. 
 

3 Festlegung der Sicherungstypen 
 
 
3.1 Geotechnische Szenarien/Gefährdungsbilder – Felsmechanik 
 
Augrund detaillierter geotechnischer Betrachtungen, wie geotechnischen Szenarien, Gefährdungsbilder wur-
den mit geeigneten felsmechanischen Abklärungen die Sicherungstypen dimensioniert (Bild 13). 
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(Bild 13) Geotechnische Szenarien/Gefährdungsbilder, Felsmechanik, Definition Sicherungstypen 
 
Für den Ceneri-Basistunnel wurden 10 Sicherungstypen definiert. 
 
3.2 Sicherungstyp ST SPV 4 
 
Der Sicherungstyp ST SPV 4 stellt ein Beispiel für einen Ausbruch in Gestein mittlerer Eigenschaften dar. 
Bei diesem Sicherungstyp werden Anker, Spritzbeton mit und ohne Stahlfasern sowie Netze verwendet (Bild 
14). 

 
(Bild 14) Sicherungstyp ST SPV 4 
 
3.3 Sicherungstyp ST SPV 9 
 
Dieser schwere Sicherungstyp kommt nur in speziell anspruchsvollen Störzonenbereichen mit stark druck-
haftem Gebirge und prognostizierten Deformationen im Dezimeterbereich zur Anwendung, welche z.B. im 
Störzonenbereich „Linea Val Colla“ auftreten könnten. 

Anker 
Spritzbeton  (mit/ohne 
Stahlfasern) 
Netz 
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(Bild 15) Sicherungstyp ST SPV 9 mit Stahleinbau mit gleitenden TH-Profilen für Aufnahme von Deformatio-

nen 
 
Bei diesem Sicherungstyp ist insbesondere ein Stahleinbau mit gleitenden TH-Profilen vorgesehen, um an-
fänglich Deformationen eintreten zu lassen. In einem späteren Schritt wird die Ausbruchssicherung durch 
Schliessen der entsprechenden Schlitze versteift. Ziel dieses Vorgehens ist, die Belastung der Ausbruchssi-
cherung zu begrenzen (Bild 15). 
 
In diesen Bereichen wird eine felsmechanische Überwachung der Deformationen mit Reflektoren und Exten-
sometern vorgesehen (Bild 16). 
 

 
(Bild 16) Felsmechanische Überwachung 
 

4 Tunnel-Hauptlos 852 
 
 
4.1 Leistungen des Tunnel-Hauptloses 852 
 
Das Tunnel-Hauptlos 852 umfasst die Rohbauarbeiten der zwei parallelen Eisenbahntunnel des Ceneri-
Basistunnels sowie die Rohbau-Fertigstellungsarbeiten der bereits vorhandenen Tunnel und Kavernen. 

Zusätzlich: Stahleinbau mit gleitenden 
TH-Profilen für 
allfällige Deformationen  

 

Vortrieb 
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(Bild 17) Leistungen des Tunnel-Hauptloses 852 
 
Im Einzelnen umfasst das Los die folgenden Tätigkeiten: 
- Vortrieb und Ausbruchssicherung 
- Abdichtung, Entwässerung, Verkleidung und Innenausbau 
- Einbau der Rohbau-Ausrüstung, wie Querschlagstüren 
 
Die Elemente sind: 
 Vortrieb / Rohbau ca. 21 km Einspurtunnel + 900 m Kavernen + 37 Querschläge 
 Zwischenangriff Sigirino: Fertigstellungsarbeiten (Verkleidung, Innenausbau, Bankette) 
 Portalzone Tunnel Ceneri Nord: Fertigstellungsarbeiten (Bankette) 
 Portalzone Tunnel Ceneri Süd: Fertigstellungsarbeiten (Bankette) 
 
4.2 Basislösungen SPV / TBM und SPV / SPV 
 
Grundsätzlich werden für die Errichtung des Ceneri-Basistunnels zwei Amtslösungen zur Auswahl ausge-
schrieben. Sie unterscheiden sich hinsichtlich der Vortriebsmethode bzw. vortriebsspezifischen Projektbe-
standteilen für den Bereich Tunnel Ceneri Süd. Der Vortrieb Tunnel Ceneri Nord bleibt bei beiden Lösungen 
unverändert. 

 
(Bild 18) Basislösung SPV / TBM 
 
Amtslösung Sprengvortrieb (SPV) / Tunnelbohrmaschine (TBM) (Bild 18): 
 Tunnel Ceneri Nord: Sprengvortrieb 
 Tunnel Ceneri Süd ab CAOP bis inkl. “Linea Val Colla”: Sprengvortrieb 
 Tunnel Ceneri Süd südlich “Linea Val Colla” bis Portalzone Tunnel Ceneri Süd (Vezia): TBM-S-Vortrieb 
 Querschläge, Verzweigungskavernen Saré (Ausweitung West und Ausbruch Ost): Sprengvortrieb 
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(Bild 19) Basislösung SPV / SPV 
 
Amtslösung SPV / SPV (Bild 19): 
 Tunnel Ceneri Nord: Sprengvortrieb 
 Tunnel Ceneri Süd ab CAOP bis inkl. “Linea Val Colla”: Sprengvortrieb 
 Tunnel Ceneri Süd südlich “Linea Val Colla” bis Portalzone Tunnel Ceneri Süd (Vezia): Sprengvortrieb 

Querschläge, Verzweigungskavernen Saré (West und Ost): Sprengvortrieb 
 
Um an der Ausschreibung teilzunehmen, muss für eine der Amtslösungen ein vollständiges Angebot einge-
reicht werden. 
 
4.3 Normalquerschnitte 
 
Für den Ceneri-Basistunnel ist auf der gesamten Tunnellänge ein zweischaliger Ausbau bestehend aus 
Aussengewölbe und Innenschale vorgesehen. 
Beim Sprengvortrieb besteht die Ausbruchssicherung aus Spritzbeton, Ankern, Netzen und bei Bedarf 
Stahlbögen. Beim TBM-Vortrieb sind Stahlbeton-Tübbinge zur Ausbruchssicherung vorgesehen (Bilder 20 
und 21). 

 
(Bild 20) Normalquerschnitte Einspurtunnel und Querschlag 
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(Bild 21) Normalquerschnitte Kavernen Sarè und CAOP 
 
Zwischen den beiden Schalen werden als Schutz vor dem Bergwasser in der Regel eine Regenschirmab-
dichtung und eine Drainageleitung eingebaut. Das Innengewölbe wird mit Ausnahme von Kavernenberei-
chen (z.T. Spritzbeton) mit Ortsbeton erstellt. Grundsätzlich wird beim Ceneri-Basistunnel Berg- und Tun-
nelwasser (z.B. Wassereintrag durch Züge) in einem Mischsystem abgeleitet. 
 
4.4 Ausführungsoptionen 
 
Um insbesondere auf die Terminsituation der verschiedenen Lose reagieren zu können, wurden zur Sicher-
stellung der Handlungsfreiheit folgende Optionen in das Los 852 integriert (Bild 22): 

 
(Bild 22) Ausführungsoptionen 
 
1. „Option Losgrenzenverschiebung Vigana“ - Ausführung des Vortriebes von mindestens 1 km, maximal 2 

km der beiden Einspurröhren West und Ost, und der Querschläge nach Norden, durch das Los 852 (Al-
ternative: Ausführung als Option durch Los 853 Untertagearbeiten Vigana).  

 
2. „Option Weströhre ab CAOP gegen Süd“ - Ausführung des Vortriebes von zirka 1,1 km der Einspurröhre 

(Weströhre) nach Süden und 132 m des Bypasses ab der CAOP (Alternative: Ausführung als Option 
durch Los 851, CAOP/FIS). 

 
3. „Option Weströhre ab CAOP gegen Nord“ - Ausführung des Vortriebes von zirka 1,0 km der Einspurröh-

re (Weströhre) nach Norden und 300 m des Bypasses ab der CAOP (Alternative: Option Los 851, 
CAOP/FIS). 

 
4.5 Vortriebseinschränkungen aufgrund Körperschall und Erschütterungen 
 
Im Bereich Tunnel Ceneri Süd wurden aufgrund der geringen Überdeckung umfangreiche Abklärungen 
durchgeführt, um die Beeinträchtigung durch Körperschall und Erschütterung durch Vortrieb und Bauarbei-
ten zu reduzieren und innerhalb der vorgesehenen Grenzen zu halten. 
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22

Basislösung SPV / TBM

 
(Bild 23) Vortriebseinschränkung aufgrund Körperschall, Arbeitszeitenbereiche für SPV- und TBM-Vortrieb 
 
Bezüglich Erschütterungen wurden daher die entsprechenden Grenzwerte festgelegt. Zur Begrenzung der 
Beeinträchtigung durch Körperschall wurden sowohl für Sprengvortrieb und TBM-Vortrieb, wie auch für wei-
tere körperschallerzeugende Tätigkeiten, Bereiche mit Zeiteinschränkungen vorgesehen (Bild 23). 
 
4.6 Vorauserkundung 
 
Auf der Grundlage der geologischen Prognose wurde im Hinblick auf die Realisierung ein Vorauserkun-
dungskonzept entwickelt. Diese Tätigkeiten sind Bestandteil der Leistungen des Tunnel-Hauptloses. 
 
Zielsetzungen der Vorauserkundung in der Realisierungsphase sind insbesondere: 
- das rechtzeitige Erkennen und Beschreiben von Störzonen von geringer bis hoher baulicher Relevanz 
- das Erfassen der Ausdehnung und Gesteinszusammensetzung des Störzonenbereichs „Linea Val Colla“ 
 
Zudem wird an die Praxis der AlpTransit Projekte der Gotthardachse angeknüpft, unabhängig der Vortriebs-
art eine zerstörende Bohrung zur Vorauserkundung vorzusehen. 
Falls eine Übertragung der Ergebnisse der Vorauserkundung der ersten auf die zweite Röhre möglich ist, 
können auf Anordnung von ATG die Vorauserkundungsmassnahmen in der nachfolgenden Röhre reduziert 
bzw. auf die bereits erkundeten Störzonen beschränkt werden. 

 
(Bild 24) Tunnel Ceneri Nord, Übersicht Vorauserkundungsmassnahmen 
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(Bild 25) Tunnel Ceneri Süd, Übersicht Vorauserkundungsmassnahmen 
 
Die folgenden Vorauserkundungsmassnahmen sind im Tunnel Ceneri Nord (Bild 24) und Süd (Bild 25) vor-
gesehen: 
- Schlagbohrungen 
- Seismik 
- Kernbohrungen 
 
4.6.1 Schlagbohrungen 
 
Mit Schlagbohrungen lassen sich Störungen bezüglich Ort und Ausdehnung erfassen (ca.  0.2 m). Mit meh-
reren Schlagbohrungen kann auch die räumliche Lage festgelegt werden. Sie ermöglichen es auch, wasser-
führende Zonen zu lokalisieren. Schlagbohrungen lassen deshalb gewisse Rückschlüsse auf das geotechni-
sche Verhalten und die möglicherweise zu ergreifenden Massnahmen zu. 
 
Folgende Kriterien gelten für den Einsatz von Schlagbohrungen: 
- Der gesamte CBT wird mittels Schlagbohrungen erkundet. 

- bei SPV: Bohrungen bis 60 m Länge in Vortriebsrichtung, Überlappung mindestens 5 m 
- beim TBM-Vortrieb: Bohrungen bis 100 m Länge in Vortriebsrichtung, Überlappung mindestens 10 m 

- Je nach Resultat der Schlagbohrung können weitere Schlagbohrungen angeordnet werden. 
- Die Schlagbohrungen können bei Bedarf auch radial zur Tunnelachse ausgeführt werden. 
 
4.6.2 Seismik 
 
Die Seismik als indirekte geophysikalische Methode erfasst die Grenzen zwischen Gesteinen mit unter-
schiedlichen Materialeigenschaften (E-Modul) und ermöglicht es, diese Grenzen zu lokalisieren. Störungen 
sind hierbei Reflektoren. Darüber hinaus können mit dem Verlauf des Festigkeitswechsels (E-Modul-
Ansteigen/-Abfallen) qualitative Aussagen zu felsmechanischen Parametern des Gebirges sowie der Ein-
fallswinkel der Störung bestimmt werden. Insbesondere wird durch eine Seismik die genauere Erkundung 
der bautechnisch relevanten geologischen Erscheinungen ermöglicht. Die Seismik erlaubt es somit, bei 
prognostizierten Störungen deren Lage und Mächtigkeit genauer zu lokalisieren und damit die Streubreite 
einzuschränken oder nicht prognostizierte Störungen zu erfassen. 
 
Die verlangte Reichweite der seismischen Vorauserkundung beträgt mindestens 100 m. 
 
Folgende Kriterien gelten für den Einsatz der Seismik: 
- Bei prognostizierten Störzonen (Ceneri Tunnel Nord und Störzonenbereich „Linea Val Colla“) kommen 

seismische Messungen zur Verdichtung der Informationen zur Anwendung. 
- Wird darüber hinaus, aufgrund der Erkenntnisse einer Schlagbohrung, eine Detaillierung und Vertiefung 

der Vorauserkundung notwendig, kann eine Seismik verlangt und angeordnet werden. 
- Die seismische Prognose ist stets mit dem tatsächlichen Befund zu vergleichen. 
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- Im Bereich der ersten grösseren Störzonen im Tunnel Ceneri Nord ist eine Eichung der Seismik vorge-
sehen. 

 
4.6.3 Kernbohrungen 
 
Kernbohrungen erschliessen das aufzufahrende Gestein direkt und sind somit insbesondere immer dann 
vorgesehen, wenn Gesteinseigenschaften und Gesteinszusammensetzungen ermittelt werden sollen. 
Kernbohrungen werden sowohl in Vortriebsrichtung wie auch quer zur Vortriebsrichtung vorgesehen. 
 
Folgende Kriterien gelten für den Einsatz von Kernbohrungen: 
- In Vortriebsrichtung: bei Annäherung an die prognostizierten Störzonen wird deren Lage mittels Seismik 

präzisiert. In der Regel wird 50 m vor einer Störzone eine Kernbohrung entlang der Tunnelachse ange-
setzt. 
Der tatsächliche Beginn der Bohrung ergibt sich vor Ort aufgrund der Resultate aus den Schlagbohrun-
gen und der Seismik. Die effektive Länge wird zudem aufgrund der Resultate der laufenden Kernboh-
rung bestimmt. 

- Quer zur Vortriebsrichtung: subhorizontale Kernbohrungen, orthogonal zur Schichtung, mit einem Winkel 
von bis zu 90 Grad zur Tunnelachse, die eine Projektion auf die Tunnelachse erlauben, kommen in der 
Zone des Parallelismus zur Anwendung (Bild 26). 

- Wird darüber hinaus, aufgrund der Erkenntnisse einer Schlagbohrung oder Seismik, eine Detaillierung 
und Vertiefung der Vorauserkundung notwendig, kann eine Kernbohrung vorgesehen werden. 

 
(Bild 26) Vorauserkundung im Bereich des Subparallelismus 
 
Aufgrund dieser Massnahmen können die Risiken in der Ausführungsphase weiter reduziert werden. Insbe-
sondere können dadurch frühzeitig erforderliche Massnahmen, wie z.B. Baugrundverbesserungen, eingelei-
tet werden. 
 
4.7 Schnittstelle mit der Bahntechnik 
 
Nach der Fertigstellung der Rohbauarbeiten und des Einbaus der Rohbau-Ausrüstung (z.B. Querschlags-
ausrüstungen usw.) erfolgt die Übergabe des Bauwerks an die Bahntechnik in drei Phasen (Bild 27): 
- Bereich Nord des Ceneri-Basistunnels 
- Bereich Süd des Ceneri-Basistunnels 
- CPS und FIS 
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(Bild 27) Schnittstelle mit der Bahntechnik, Bereichsweise Bauwerksübergabe 
 
Diese Übergaben gehen mit technischen Prüfungen der einzelnen Bauwerksteile einher. Zur Sicherung die-
ser Termine sind Konventionalstrafen und Prämien vorgesehen (Bild 28). 

 
(Bild 28) Abnahmekonzept und Leistungen des Tunnel-Hauptloses in den Phasen Bahntechnikeinbau 
 
In der Phase des Bahntechnikeinbaus erfüllt das Tunnel-Hauptlos die folgenden Aufgaben: 
- Betrieb und Erhalt der Bauprovisorien und der Sicherheitsleitstelle 
- Elemente der Rohbau Ausrüstung: Betrieb, Erhalt und Beitrag zur Integration ins Gesamtsystem 
 
Die Abnahme des Werks findet statt, wenn das Tunnel-Hauptlos alle vertraglichen Leistungen erbracht hat, 
d.h. am Ende der Inbetriebsetzungsphase A, die in der Kompetenz der ATG liegt. 
 
4.8 Stand der Ausschreibung des Tunnel-Hauptloses 
 
Die öffentliche Ausschreibung hat anfangs März 2008 stattgefunden. Zurzeit erstellen die Anbieter ihre Offer-
te, die bis am 19. September 2008 eingereicht werden muss. 
 
Ziel ist, im Sommer 2009 die Vergabe vorzunehmen. Nach Vertragsunterschrift im Herbst sollen so Ende 
2009 die Installationsarbeiten Übertag beginnen können. 
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5 Kennzahlen des Ceneri-Basistunnels 
 
 
Tabelle 1. Kennzahlen Ceneri-Basistunnel 
______________________________________________________________________________________ 
 
Tunnelsystem 2 getrennte Einspur-Eisenbahntunnel 
 
Projektierungsgeschwindigkeit Hauptlinie  
(Anschlüsse an SBB Stammlinie mit reduzierten Geschwindigkeiten): 
- Personenzüge 200 – 250 km/h 
- Güterzüge 100 – 160 km/h 
 
Zugszahlen, Summe Nord + Süd pro Tag; (Personenzüge/Güterzüge): 
- Ist-Zustand (2001) 

Bergstrecke Ceneri 247 Züge (110/137) 
- Nach Inbetriebsetzung Ceneri-Basistunnel 

Bergstrecke Ceneri 56 Züge (39/17) 
Ceneri-Basistunnel 228 Züge (94/134) 
 

Tunnellänge 15.4 km 
Tiefster Punkt/Nordportal Camorino 216.5 m ü. M. 
Höchster Punkt/Südportal Vezia 328.0 m ü. M. 
Max. Überlagerung ca. 800 m 
Steigung Haupttunnel 6 - 7‰ 
Steigung Anschluss Sarè-Vezia 10 – 12.5‰ 
 
Radien Haupttunnel min. ca. 6000 m 
Radien Anschlüsse Giubiasco/Vezia min. ca. 850 m / 400 m 
Ausbruchsquerschnitt SPV/TBM ca. 62 bis 75 m2 / 72 m2 
 
Freie Querschnittsfläche im Tunnel min. 41 m2 
Querschlagsabstände ca. 325 m 
Gleisachsenabstand der zwei Einspurtunnel ca. 40 m (Portal: min. 8 m) 
 
Gesamtkosten inkl. Camorino (Auflageprojekt 2003) CHF 2.2 Mia 
Gesteinskörnung für Beton 2.4 Mio t 
Ausbruchsmaterial: Volumen Endablagerung 3.7 Mio m3 
 
Termine 
Start der Vorbereitungsarbeiten April 2006 
Start Tunnel-Hauptlos Ende 2009/2010 
Beginn Inbetriebsetzungsphase  2019 
______________________________________________________________________________________ 
 
 
Verfasser: Edwin Drack 
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AlpTransit Nodo di Camorino - Dämme und Vorbelastungen 
 
 
1. Einführung 
 
 
Am Nordportal des Ceneri-Basistunnels wird die neue AlpTransit-Linie sich an die bestehende SBB-Linie 
Bellinzona-Locarno anschliessen. Die für diese offene Strecke im April 2006 angefangenen Bauarbeiten 
wurden von ATG in der Projektgruppe „Nodo di Camorino“ (Knoten Camorino), mit folgenden Hauptdaten, 
zusammengefasst: 
 
 Abmessungen 

- Ost-West 2.5 km 
- Nord-Süd  1.0 km 
- Geleisen 7.5 km 

 Fläche 500'000 m2 
 Kostenvoranschlag 300 Mio CHF 
 
Die Anforderungen an diese neue Schnellbahn-Infrastruktur, sowie ihre Anordnung neben wichtigen 
Verkehrsachsen (Autobahnkreuzung Bellinzona Süd, 4-spurige Kantonsstrasse Bellinzona-Locarno)  
bzw. besiedelten Flächen (Industriezone der Gemeinde Camorino, Siedlung „Nosetto“ der Gemeinde  
S. Antonino) haben eine Grosszahl von Kunstbauwerken, die in Bild 1 schematisch dargestellt sind, bedingt.  
 

 

Bild 1: Knoten Camorino - Kunstbauwerke 
 
Als wichtigere Kunstbauwerke sind vier speziell zu erwähnen: 
 
 Viadukt Lugano-Bellinzona  (1-gleisig,  L  =  1'000 m), 
 Viadukt Bellinzona-Lugano  (1-gleisig,  L  =  400 m), 
 Unterführung Kantonsstrasse  (4-spurig,  L  =  400 m), 
 Brücke über die A2  (2+2 gleisig, L  =  90 m). 
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2. Geologie  
 
 
Wichtige geologisch-, geotechnische Informationen im Bereich des Knotens Camorino stammen aus  
der Periode der A2-Ausführung (Ende 70er Jahren), wo infolge der Dammschüttungen Setzungen bis zu  
2.0 m stattgefunden haben. Seit den ersten Variantenstudien (1994) hat ATG in der Magadino-Ebene 
mehrere geologische Erkundungen veranlasst. Mit der letzten Kampagne wurden in 2005 die 
Projektgrundlagen im Hinblick auf das Ausführungsprojekt vorbereitet, indem bei jedem Brückenpfeiler eine 
Bohrung durchgeführt und ausgewertet wurde.  
 
Aus dem geologischen Längenprofil in Bild 2 (entlang Viadukt Lugano-Bellinzona) ist es ersichtlich wie  
die ganze offene Strecke des Knotens Camorino auf See- bzw. Flussablagerungen grosser Mächtigkeit zu 
liegen kommt. Der Grundwasserspiegel liegt bei Hochwasser nahe an der Terrainoberfläche. Unter den 
oberen Kiesschichten (5 bis 8 m, ME = ca. 30 MN/m2) alternieren sich feine Sande bis Lehme, die äusserst 
tiefe geotechnische Werte aufweisen (ME  2 MN/m2).  
 

 
Bild 2: Viadukt Lugano-Bellinzona - Geologisches Längenprofil  
 
Die oben erwähnten organischen Lehme wurden insbesonder südlich der Kantonsstrasse angetroffen und 
weisen eine kumulierte Dicke, in den oberen 35 m, bis 16 m auf (Bild 3). 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 3:  
Setzungsempfindliche Böden südlich der Kantonsstrasse 
(organische Lehme) - Kumulierte Dicke in den oberen 35 m

41



 

3. Dämme 
 
 
Der Knoten Camorino weist einen Nettobedarf von 600'000 to Material („SM3“, 0-150 mm) auf, um die  
 
 definitiven Bahndämme,  
 Installationsflächen, 
 Vorbelastungen und 
 Lärmschutzdämme 
 
auszuführen. Diese beträchtliche Menge, aus anderen ATG-Baustellen sowie aus dem Markt mit den 
Vorarbeiten geliefert (2006-2008), wird Setzungen erzeugen; die angesicht der Erfahrungen, der extrem 
tiefen geotechnischen Kennwerte und der Wichtigkeit der Bauwerke, speziell zu untersuchen sind.  
 
Bild 4 stellt die unterschiedlichen „Dammkategorien“ schematisch zusammen, die zur Setzungsentwicklung 
einen Beitrag liefern.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 4: Dämme südliche der Kantonsstrasse - Lastenaufteilung 
 
Die Setzungen  aus den Dammlasten wurden bereits im Rahmen des Auflageprojektes analysiert, u.a. mit 
dem Ziel die Ausbreitung der Mulde abzuschätzen und evtl. gefährdete Bauten rechtzeitig zu erkennen.  
Die Problematik wurde in den folgenden Projektphasen, unter Berücksichtigung der genaueren geologischen 
Informationen, vertieft analysiert um die notwendigen Massnahmen im Detail zu definieren. Nach den letzten 
Berechnungen, nach der elastischen Theorie von Boussinesq (Boden elastisch, homogen, isotrop), mit 
„Setzung - DC Software“ durchgeführt, sind Setzungen bis zu 70 cm erwartet (Bild 5).  
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 5:  
Erwartete Setzungen südlich der Kantonsstrasse 

• Dammlasten

• Dammvorbelastung

• Lasten vom Lärmschutzdamm (provisorisch)

• Örtliche pyramidale Fundamentenvorbelastung

• Lasten der Viaduktfundamente

• Dammlasten

• Dammvorbelastung

• Lasten vom Lärmschutzdamm (provisorisch)

• Örtliche pyramidale Fundamentenvorbelastung

• Lasten der Viaduktfundamente
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Die Auswertung der Setzungen des Autobahndammes (Recordon 1988) sowie Spezialstudien unter 
Berücksichtigung der Konsolidationstheorie (Anagnostou 1995) zeigen, dass 80 % der Gasamtsetzung in 
den ersten 3 Jahren stattfinden wird und dass Restsetzungen bis 10 Jahren zu erwarten sind.  
 
Um das Phänomen zu beherrschen, bzw. um die Restsetzungen auf 4 mm/Jahr zu minimieren  
(Anforderung SBB), wurden folgende wichtige Vorkehrungen beim Bauablauf vorgesehen:  
 
 Entfernung bzw. provisorische Verlegung der Kanalisationen und anderen Infrastrukturen,  
 vorgezogene Aufschüttung des Bahndammes inkl. Vorbelastung,  
 etappierte Ausführung der Unterführungen,  
 Vorbelastungen und tiefe Fundationen bei den Viaduktenpfeiler (s. Abs. 4).  
 
 

4. Fundationssysteme 
 
 
Auch wenn die Hauptlasten aus den breiten Dämmen stammen (Bild 5), haben die Voruntersuchungen 
gezeigt, dass sowohl die konzentrierten Brückenlasten bzw. die Fundationen, mit folgender Zielsetzung, 
besonders zu analysieren waren: 
 
 Definition des Fundationssystems, das nur noch minimale Restsetzungen (und differentielle Setzungen) 

mit sich bringt: 
- im Allgemeinen, 
- nach Abschluss der Rohbauarbeiten und des Schottereinbaues, 
- nach der Inbetriebnahme. 

 Reduktion der Anzahl (und Kosten) der Viaduktenhebungen:  
zu begrenzen auf 4 x 25 mm oder 3 x 33 mm, 

 Massgebende Optimierung der Nutzungsvereinbarung und Projektbasis bzw. der Viaduktenprojekte.  
 
Die Spezialstudie wurde schwergewichtig für den Viadukt Lugano-Bellinzona (Bild 6) erarbeitet.  
Zwei charakteristische Fundationsverhältnisse (1x südlich / 1x nördlich der Kantonsstrasse) wurden 
betrachtet (Bild 7).  
 
 

 

Bild 6: Viadukte und Unterführung Kantonsstrasse - Modell 
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Die Berechnungen wurden mit dem FEM-Programm Plaxis V8 rotationssymmetrisch und elasto-plastisch 
durchgeführt (Bild 8). Mit gegebenen Brückenlasten und Fundationsgeometrie wurden folgende Faktoren 
analysiert (Sensitivitätsanalyse):  
 
 Bodeneigenschaften (ME, ME

’, c, ),  
 Bodenkonsolidierung (konstruktive Massnahmen), 
 Vorbelastung.  
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 7:  Charakteristische Fundationsverhältnisse Bild 8:  Setzungsberechnung 
 ME [kN/m2] 
 
Die Vorbelastung wurde so gewählt, dass die somit erzeugten Bodenspannungen in den tieferen 
setzungsempfindlichen Schichten höher als die Bodenspannungen infolge Brückenlasten resultieren 
(Bild 9).  
 

  

Bild 9:  Bodenspannungen infolge  Bild 10:  Pyramidale Vorbelastungen  
 pyramidaler Vorbelastung  (entlang Kantonsstrasse, März 2008) 
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Aus den in Bild 11 zusammengestellten Resultaten (Brückenpfeiler südlich der Kantonsstrasse) ist es 
ersichtlich, wie mit einer vorgängigen Vorbelastung und mit zusätzlichen tiefen Fundationen, die Setzungen 
von ca. 30 cm auf ca. 5 ÷ 7 cm reduziert werden können, was den Anlass gegeben hat die Vorbelastungen 
bereits mit den Vorlosen auszuführen (Bild 10).  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 11: Viadukt Lugano-Bellinzona - Setzungen Pfeiler N. 16 
 
 
Angesicht der noch vorhandenen geologisch- geotechnischen Unbekannten, der Grenzen bei den 
theoretischen Modellierungen, sowie der Wichtigkeit des Bauwerkes; wurden bei zwei Viaduktenpfeiler 
Extensometer installiert, die die verschiedenen Belastungsphasen (vor Vorbelastungen bis nach der 
Inbetriebnahme) überwachen sollen.  
 
 
 
Autor: 
Ing. Raffaele Filippini 
Consorzio Ingegneri Piano di Magadino  
c/o Filippini & Partner Ingegneria SA 
Via Iragna 11 
CH - 6710 Biasca 
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TRINCEA D’APPROCCIO E GALLERIA IN MATERIALE SCIOLTO 

1. Inquadramento generale dell’opera 

1.1 La Galleria di Base del Ceneri e l’Attraversamento A2 

La Galleria di base del Ceneri (GbC) AlpTransit si inserisce nel progetto della nuova trasversale alpina, e 
insieme alla Galleria di base del Gottardo (GbG) permette di ottenere una quota di passaggio delle Alpi e un 
andamento della livelletta ferroviaria tale da poter definire il nuovo tracciato una ferrovia di “pianura” ad alta 
velocità. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 1: Individuazione dell’attraversamento A2 

La tratta della GbC, oggetto della presente trattazione, è la zona del portale Nord caratterizzata 
dall’attraversamento del rilevato autostradale A2 in materiale sciolto a cavallo dei confini comunali di St. 
Antonino e Camorino. Nella zona d’incrocio della A2 con lo sbocco della GbC nel Piano di Magadino, la 
piattaforma autostradale corre su un rilevato di notevoli dimensioni che permette la transizione dal tracciato 
autostradale di pianura a quello a mezza costa intagliato nella rampa del Ceneri. Il rilevato autostradale è 
addossato parallelamente all’andamento del piede della montagna. Si appoggia a monte sulla roccia 
affiorante ed è fondato a valle sui ricoprimenti delle pendici del Ceneri. 

La GbC, nella zona del portale Nord, detta anche tratta di Vigana, si dirama in tre canne a geometria 
variabile e termina, prima dei portali sotto la A2, con il raccordo della caverna est a due fornici e il raccordo 
della bretella Lugano-Bellinzona a fornice singolo.  

Le tre canne della GbC sono occupate: 

 dalla bretella Bellinzona-Lugano (linea 9593) che si raccorda al binario nord della LAT (linea 9595) in 
galleria.  

 dalla bretella Lugano-Bellinzona (linea 9592) che entra in galleria separatamente quale prolungamento 
del viadotto Piano di Magadino. 

 dal binario sud-nord che diverge progressivamente dagli 8 m d’interasse nel Piano di Magadino, subito 
dopo l’entrata in galleria, ai 40 m all’interno della GbC e si congiunge, a ca 500 m dal portale di Vigana 
con la linea 9592. 
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In entrata verso la GbC, tre tratte distinte su una lunghezza complessiva di ca. 82 m suddividono il manufatto 
in: 

 corridoio d’ingresso avanzato costruito a cielo aperto nella trincea d’approccio, sede del futuro portale di 
Vigana; 

 galleria in materiale sciolto per l’attraversamento del rilevato A2; 
 attraversamento della roccia alterata all’attacco dello scavo in roccia vero e proprio della GbC. 

La necessità, derivante dalle esigenze del tracciato ferroviario, di entrare in galleria con due canne separate 
porta a sezioni di scavo non usuali. 

L’attraversamento A2 della Galleria di base del Ceneri è suddiviso in due parti: 

 le trincee d’approccio per realizzare gli scavi di apertura dei fronti all’interno del rilevato autostradale. 
 l’attraversamento A2 in materiale sciolto e roccia alterata. 

1.2 Principali particolaritá dell’opera 

Lo scavo dell’attraversamento A2 presenta alcune particolarità introduttive degne di nota:  

 Base progettuale vincolante dettata dalle esigenze delle Strade Nazionali è stata di realizzare un 
procedimento di scavo che non intervenisse dalla carreggiata autostradale e nel contempo ne garantisse 
al massimo la sicurezza in ogni fase; 

 La trincea d’approccio è intagliata nel rilevato autostradale tramite la realizzazione di pareti chiodate a 
sostegno dello scavo di abbassamento a tappe.  

 La parete chiodata maggiore (fronte scavo caverna est) ha un’altezza di circa 20m. Da notare la notevole 
vicinanza con la carreggiata autostradale, infatti la corsia d’emergenza della rampa N-S dista al minimo 
circa 4m dalla sommità della parete chiodata. 

 L’attraversamento A2 in materiale sciolto è scavato con una soluzione che prevede scavi parziali: cunicoli 
laterali, calotta, strozzo e arco rovescio. 

 Il ricoprimento dell’autostrada A2 al di sopra del fronte di scavo maggiore è di circa 10m. 
 Lo scavo dell’attraversamento est interessa una superficie media di circa 300m2 mentre lo scavo della 

bretella ovest una superficie media di circa 100m2. 
 Il sistema costruttivo descritto piú avanti è frutto di confronti approfonditi con diverse altre soluzioni 

costruttive. La concezione del sistema costruttivo è su proposta del Prof. Dr. K. Kovári e del Dr. M. 
Vogelhuber. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 2: Sezioni finali complete con il rivestimento interno di calcestruzzo casserato 

 

Raccordo caverna Est Raccordo bretella Lugano-Bellinzona 

Autostrada A2 
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2. Inquadramento geologico e idrogeologico 

Per la caratterizzazione dei terreni nella zona del portale nord della GbC è stata svolta un’indagine 
geologico-geotecnica locale mirata a definire i vari strati di materiale tra il rilevato autostradale e la roccia. 
Oltre ai sondaggi è stata scavata una trincea per la definizione in sito delle caratteristiche geomeccaniche 
del materiale di riporto. Sulla base delle stratigrafie dei sondaggi e dei rilievi di superficie è stato ricostruito il 
quadro geologico generale lungo l’asse delle tre gallerie e lungo tre sezioni trasversali. Nella tratta di 
attraversamento della A2 la situazione geologica locale è disomogenea. Sono state riconosciute dieci 
formazioni principali caratterizzate dai seguenti parametri geotecnici: 

Formazione USCS  c Id  ME K 
 670 008 a (°) kN/m2  kN/m3 MN/m2 m/sec 

R Riporto 
GW-GM 

GM 
40-42 0-9 - 21-22 

40-60 (1 

30-40 (2 
1.E-6 

O Deposito detritico 
GW-GM 

GM 
33-40 0 0-9 19-20 20-30 1.E-6 

B Dep.alluvionale 

GW-GM 

GM-SM 

SW-SM 

36-42 0 - 20-21 25-45 1.E-3 

M Dep.morenico 
GC-GM 

SC-SM 
33-35 2-5 - 21-22 30-40 1.E-7 

A Dep.alluvionale 
SM 

SW-SM 
30-33 0 - 18-20 8-15 1.E-5 

C1 Dep.alluv/deltizio 
SM 

SC-SM 
28-33 0-5 - 18-20 (3 5-10 1.E-4 

C2 Dep. deltizio SM 28-33 0-5 - 18-20 (3 5-10 2.E-5 

D Dep.lacustre/delt 
SM 

SC-SM 
25-30 0-5 0.25 17-203 2-10 1.E-7 

L Dep. palustre 
PT/OL 

ML/OL 
25-28 0-5 10-25 16-18 (3 2-5 1.E-8 

1) Nelle zone centrali del rilevato – 2) nelle zone marginali del rilevato – 3) saturo 

Formazione USCS  c c  ME K 
 670 008 a (°) kN/m2 MN/m2 kN/m3 MN/m2 m/sec 

S Substrato roccioso Rock 30-45 0.2- 0.3 20-200 26-28 300-400 1.E-5 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 3: Sezione geologica Attraversamento A2 

Dalle prove eseguite risulta che il materiale del rilevato è difficilmente iniettabile. 

Nel rilevato non si è constatata circolazione d’acqua mentre nella zona di contatto roccia-materiale sciolto si 
è misurata una falda sospesa. La falda è inoltre monitorata in continuo attraverso due piezometri posti a 
monte dello scavo. 
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3. Descrizione del progetto 

3.1 Trincea d’approccio 

L’inizio dei lavori in sotterraneo per l’attraversamento della A2 richiede la realizzazione di una trincea 
d’approccio nel rilevato autostradale. È previsto di confinare le pareti di scavo a cielo aperto con un sistema 
di pareti chiodate. La realizzazione delle due trincee d’approccio (portale di Vigana e portale bretella 
Lugano-Bellinzona) si sviluppa su due fasi principali: 

Fase 1: Portale di Vigana (lato est del cantiere):  

 scavo della trincea 1° tappa per permettere l’esecuzione delle seguenti lavorazioni: 
 campagna prove jet-grouting; 
 scavo dei due cunicoli laterali;  
 consolidamento e della trave d’appoggio calotta; 
 scavo calotta; 
 consolidamento piani di fondazione portale Vigana. 

Fase 1: Portale bretella (lato ovest del cantiere):  

 scavo in una sola tappa della trincea d’approccio:  
 necessaria all’inizio dell’attraversamento della A2; 
 risp. consolidamento dei piani di fondazione della spalla del viadotto PdM e del portale della bretella. 

Fase 2: Portale di Vigana (lato est del cantiere):  

 Scavo della 2° tappa della trincea dopo lo scavo della calotta su tutta la tratta di attraversamento A2 in 
materiale sciolto e roccia alterata per l’esecuzione dello scavo di strozzo e arco rovescio in materiale 
sciolto. 

3.1.1 Procedimento esecutivo delle trincee d’approccio 

Lo scavo della trincea d’approccio del portale di Vigana 1° tappa viene eseguito contemporaneamente a 
quello della trincea d’approccio della bretella Lugano-Bellinzona.  

Ciò permette di coordinare le tappe di scavo con quelle di consolidamento e le lavorazioni fra i due portali 
per il confinamento del contorno, dal momento che il procedimento prevede un abbassamento a tappe di 
1.50m d’altezza.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 4: Planimetria, schema tappe di scavo e sezione longitudinale trincee d’approccio est e ovest 

Schema tappe di scavo a campioni 

Sezione longitudinale parete chiodata maggiore 

Autostrada A2 
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Per il confinamento e la messa in sicurezza dello scavo si è scelto il sistema delle pareti chiodate che 
prevede: 

 scavo dall’alto verso il basso con abbassamento di 1.50m per ogni tappa; 
 scavo di sottomurazione su una lunghezza massima di 10 m per tappa; 
 posa di chiodi passivi con reticolo 1.50x1.50 m; 
 sostegno del fronte di scavo con una parete in calcestruzzo spruzzato, spessore 25cm, armata con una 

doppia maglia; 
 esecuzione di fori di drenaggio. 
 esecuzione di colonne jetting verticali per il sostegno del piede delle pareti chiodate. 

Si fa notare in particolare che: 

 la disposizione dei chiodi è stata scelta in modo da non interferire con la messa in opera delle colonne 
jetting orizzontali al contorno della calotta, e con la sezione dei cunicoli laterali e delle due gallerie in 
materiale sciolto. 

 Il raccordo delle armature verticali tra una tappa di scavo e l’altra è garantito da ferri di ripresa premontati. 
 Ogni tappa di scavo prevede una fossa per la raccolta della miscela d’iniezione.  
 La corona delle pareti di confinamento delle trincee viene delimitata da un parapetto che corre lungo tutto 

il contorno. Inoltre, sempre in corona, è prevista una cunetta di raccolta per l’allontanamento delle acque 
di ruscellamento provenienti dalla scarpata autostradale. 

 Durante l’esecuzione della fase 1 della trincea d’approccio del Portale di Vigana si eseguono le colonne 
jetting di prova per lo scavo in sotterraneo e per i consolidamenti sia orizzontali sia verticali. Le colonne 
sono eseguite partendo da un piano di lavoro che corrisponde alla quota della calotta dello scavo 
principale. Il controllo delle colonne eseguite (esame visivo) diventa agevole con il proseguimento dello 
scavo della trincea portale di Vigana 1° fase. 

 

3.2 Galleria in materiale sciolto – Attraversamento A2 

Terminate le trincee d’approccio della fase 1, lo scavo procede per l’attraversamento A2 in materiale sciolto 
sia per il raccordo est sia per il raccordo ovest. 

3.2.1 Procedimento esecutivo - Raccordo Caverna est – L =  48 M  

Nella fase di scavo della caverna la soluzione propone per la tratta in materiale sciolto e roccia alterata la 
sezione con: 

 due cunicoli laterali (eseguiti a fasi alterne) con consolidamento del terreno sotto la platea di fondazione 
con colonne jetting verticali e l’inserimento di una trave longitudinale d’appoggio della calotta eseguita 
con la seconda fase di scavo; 

 calotta eseguita a tappe di 9/12 m, con presostegno del nucleo e confinamento del contorno con doppia 
coronella di colonne jetting. Anello esterno in calcestruzzo spruzzato armato; 

 calotta eseguita a tappe di 9 m, con presostegno del nucleo e confinamento del contorno con ombrello 
d’infilaggi nella tratta di roccia alterata; 

 strozzo e arco rovescio costruiti a tappe senza provvedimenti preventivi di stabilizzazione. 

Il concetto principale è l’ottenimento di un comportamento ad arco dell’insieme dei provvedimenti previsti per 
il sostegno della volta durante lo scavo della calotta. 

I due cunicoli laterali sono scavati con l’obiettivo di realizzare le imposte dell’arco formato dalle colonne 
jetting orizzontali di sostegno della volta della calotta. Dopo lo scavo dei cunicoli si procede all’esecuzione di 
colonne jetting verticali dalla platea fino alla roccia sottostante, successivamente circa metà della superficie 
dei cunicoli è interessata dalla realizzazione della trave d’appoggio in calcestruzzo sui si imposterà l’arco di 
colonne jetting orizzontali del sostegno della calotta. 

 

 

 

 

Figura 5: Sequenza di scavo dei cunicoli laterali 

Scavo con sostegno della 
volta con colonne jet-
grouting orizzontali 

Consolidamento con 
colonne jet-grouting 
verticali 

Esecuzione trave 
d’appoggio calotta 
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La realizzazione dei cunicoli laterali permette inoltre: 

 la verifica delle progressive teoriche di passaggio dal materiale sciolto alla roccia alterata, e di 
conseguenza della zona in cui si passerà all’avanzamento in roccia vero e proprio all’esplosivo; 

 la verifica della presenza della falda nel rilevato e nella roccia alterata; 
 la possibilità di abbassare la falda nella roccia alterata attraverso drenaggi orizzontali e eventualmente 

drenaggi trasversali a partire dal cunicolo stesso; 

Terminati i cunicoli laterali si procede al consolidamento del sostegno della volta della calotta tramite una 
doppia fila di colonne jetting orizzontali per la prima tappa e inclinate di circa 10° per le tappe successive. Il 
fronte di scavo è inoltre interessato da un consolidamento con colonne jetting orizzontali armate. Terminato il 
primo doppio ombrello di colonne jetting orizzontali si procede alla prima tappa di scavo. 

Ciascuna tappa di scavo è di 1.0m di lunghezza ed è caratterizzata dalle seguenti lavorazioni: 

 scavo d’avanzamento per una lunghezza di massimo 1.0m [1]; 
 calcestruzzo spruzzato fibrorinforzato (fibre di acciaio) 5cm per il sostegno della volta e 10cm per il 

sostegno del nuovo fronte [2]; 
 posa di sospensioni per la stabilizzazione delle centine [4]; 
 posa delle centine a due tralicci e tre correnti con passo di 50cm, le centine si impostano sulle travi 

d’appoggio realizzate all’interno dei cunicoli laterali [5]; 
 messa in opera del primo strato di calcestruzzo spruzzato fibrorinforzato (spessore ca. 25cm) [6]; 
 messa in opera del secondo strato di calcestruzzo spruzzato fibrorinforzato (spessore ca. 24cm) [7]; 
 posa di piastre di testa per gli ancoraggi stabilizzanti delle centine [8]; 
 messa in opera dell’ultimo strato di calcestruzzo spruzzato fibrorinforzato (spessore ca. 16cm) [9]; 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 6: Tappa di avanzamento tipo per lo scavo della calotta 

Al termine di ciascuna tappa da un metro si ottiene cosí un arco di calcestruzzo di spessore complessivo di 
circa 0.7 impostato sulle travi d’appoggio realizzate all’interno dei cunicoli laterali. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 7: Scavo calotta e concetto statico di sostegno della volta ad arco 
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In roccia alterata si procede con lo stesso concetto statico e esecutivo, si sostituiscono peró le colonne 
jetting inclinate sull’orizzontale con un ombrello di infilaggi. 

Terminata la calotta si procede poi allo scavo dello strozzo su tutta la lunghezza della tratta. Segue lo scavo 
dell’arco rovescio a tappe di 6 m. Strozzo e arco rovescio sono scavati senza l’impiego di misure di 
sicurezza preventive. 

 

Figura 8: Scavo strozzo e arco rovescio sezione longitudinale e sezione trasversale 

3.2.2 Procedimento esecutivo - Raccordo bretella  –  L =  54 m 

I provvedimenti preventivi di stabilizzazione previsti per lo scavo dell’attraversamento della bretella sono 
analoghi a quelli dei cunicoli laterali, si prevede infatti lo scavo con presostegno del nucleo del fronte e 
confinamento del contorno in materiale sciolto con colonne jetting e del contorno in roccia alterata con 
infilaggi. Le attività, rispetto allo scavo della calotta, risultano essere peró meno impegnative in quanto la 
sezione di scavo è molto piú piccola ca. 100m2 e la roccia è molto piú vicina alla superficie, di modo che 
risulta esserci solo una tappa in materiale sciolto. L’avanzamento è perciò a sezione piena con tappe di 
scavo di 1 m con chiusura dell’anello a 3 m dal fronte. 

3.2.3 RIvestimenti 

Al termine dello scavo è prevista la realizzazione di un rivestimento interno in calcestruzzo casserato di 
minimo 70 cm per la galleria est suddiviso da una parete centrale di 1.0 m di spessore, mentre per la galleria 
ovest il rivestimento è di minimo 40 cm. 
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Tunnel de base du Ceneri 
Tassements dus aux dépôts de la galerie de reconnaissance de 
Sigirino 
 
 
 

1 Introduction 
 
Le tunnel du Monte Ceneri est le dernier maillon au sud du projet Alptransit, dans son état actuel. 
La conception du tracé, dans les années 90 a conduit les projeteurs à proposer une galerie de réconnais-
sance afin de vérifier le meilleur tracé par rapport à la direction et au pendage des couches de gneiss 
présentes à l’aplomb du monte Bigorio. 
Pour l’emplacement de cette galerie l’on a choisi la zone dite "Prati di Regada" à Sigirino qui présentait plu-
sieurs avantages.  Il y avait assez de place près de la montagne pour y implanter un chantier sans occuper 
des zones industrielles (Mezzovico) ou habitatives (Camignolo) et en même temps en évitant de gros trav-
aux préliminaires pour traverser la rivière et la ligne de chemin de fer du Gottard.  Un des deux passages 
sous-voies présents à dû être abaissé pour permettre l'accès aux véhicules de chantier.  Dans cette zone il 
était en outre possible d'entreposer les matériaux d'excavation en limitant le trafic de poids lourds, ce qui re-
présentait un grand avantage environnemental.  
 

 
Figure 1 Vue aérienne des Prati di Regada avec à gauche l'entrée de la galerie et à droite le dépôt 

des matériaux extraits 
 

2 Reconnaissances géologiques et géotechniques 

2.1 Reconnaissances 
 
Dès le début, la zone des “Prati di Regada” a fait l’objet de reconaissances détaillées puisque elle est consti-
tuée de dépôts fluviatiles, fluvio-glaciaires et lacustres avec de mauvaises caractéristiques géotechniques. 
 
Les deux premiers sondages, de 25 m de longueur, ont été exécutés dans la phase d’avant-projet pendant 
l’été 1993 (CB4 et CB5). A une profondeur de  10-15 m ces deux sondages ont traversé une couche de li-
mon sans consistance, d’environ 10 m d’épaisseur. Dans aucun des deux sondages la roche n’a été attein-
te. 
 
Au mois de novembre 1993 une campagne géophysique a été exécutée (sismique à réflexion e à réfraction). 
Deux profils en direction nord-sud et un en direction est-ovest ont fourni des indications sur les épaisseurs 
de la couverture détritique et ont permis de construire un modèle de l’allure probable du toit de la roche. 
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Figure 2 Coupe géologique des Prati di Regada 
 

2.2 Caractéristiques stratigrafiques et géologiques 
 
Le bassin sédimentaire des Prati di Regada est caractérisé par une colonne stratigrafique assez constante, 
soit dans la composition granulométrique des couches que par leur épaisseur.  
Depuis le haut on peut distinguer: 
 terrain organique:  une bonne partie de la surface est cultivée à céréales. L'on peut trouver entre 0.5 et 

1.0 m de terrain organique composé de sable limoneux avec gravier , de couleur brune, avec des restes 
végétaux. 

 couche de matériaux de remplissage ou remanié: au voisinage de la ligne CFF il y a une couche de quel-
ques m d'épaisseur (jusqu'à 4 m) composée de blocs utilisés comme matériel de remplissage pour con-
solider le terrain. À l'Ouest de la ligne ferroviaire en remblai (hauteur 3-4 m) la rivière Vedeggio coule ent-
re des digues en blocs de diamètre supérieur à 1 m de diamètre. 

 couche de gravier sableux avec beaucoup de cailloux et peu de limon (A):éluvions mélangées aux dépôts 
alluviaux, de couleur beige, partiellement lisses et très hétérogènes. L'épaisseur de cetteformation est 
d'environ 5-6 m. À proximité de la rivière elle atteint 10m d'épaisseur. Il s'agit de la couche aquifère prin-
cipale. 

 Couche de sable limoneux avec peu de gravier (B): dépôts fluvio-lacusrtes peu compacts de couleur 
rouge-gris, homogène mais localement finement varvés. Epaisseur d'environ 6-7 m. 

 Couche de limon argileux avec du sable fin (C): Dépôts lacstres sans consistance et faiblement plastiqes, 
de couleur grise et avec une tenuer en eau élevée. L'on a rencontré des traces  de matériaux organiques 
dans ces sédiments finement varvés. Par endroits il existe des couches minces de sable fin. Ces dépôts 
ont une épaisseur variable, mais compris entre 9 et 17 m,. 

 Couche de sable fin limoneux (D). il s'agit de dépôts gladio-lacustres très homogènes, à la limite entre un 
sable limoneux et un limon sableux, avec des traces d'argile. Contraste avec la formation précédente par 
la couleur rouge-beige et sourtout par une compacité élevée. Son épaisseur est très variable (0-15 m) et 
elle s'insére entre le limon argileux et la moraine de fond. 

 Couche de sable graveleux avec limon (M). dépôts morainiques très compacts de 1-2 m d'épaisseur 
(maximum 6 m). ils ont une teneur en eau très basse et sont très peu perméables. 

À la base de la colonne stratigraphique on trouve du gneiss leucocratique généralement peu altéré et peu 
fracturé. 
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2.3 Caractéristiques hydrogéologiques 
 
Dans les Prati di Regada l'on a observé la présence de deux nappes phréatiques. 
La nappe supérieure dépend directement des précipitations et se situe dans la couche de gravier. Elle a une 
épaisseur d'environ 5-6 m.et s'écoule du Nord vers le Sud. 
La nappe profonde est une nappe captive, dans les sables limoneux en dessous des limons argileux 
considérés imperméables. Cette nappe à une pression légèrement supérieure à la nappe superficielle 
(0.5 - 1 m). 
La perméabilité a été évaluée par des essais de pompage. 
 

 
gravier 

 
(A) 

sable 
 

(B) 

limon ar-
gileux 

(C) 

sable limo-
neux 
(D) 

moraine 
 

(M) 
Coeff. de perméabilité 

k [m/s] 10-3 – 10-4 10-5 – 10-6 10-8 – 10-9 10-5 – 10-7 10-5 – 10-7 

Tab. 1 Evaluation des coefficients de perméabilité des couches des Prati di Regada.  
 
Au Sud des Prati di Regada, à la limite du dépôts principal, il y a une source non captée qui fonctionne 
comme drainage des terrain limitrophes. Son débit varie entre 0 et 20 l/min. 
 

2.4 Caractéristiques géotechniques 
Les caractéristiques géotechniques ont été définies sur la base des essais effectués lors de la campagne de 
sondages de 1994-1995 et des essais en laboratoire sur les échantillons provenant des forages. 
 
Les propriétés géotechniques des matériaux fins sont en général mauvaises comme on peut le voir dans le 
tableau suivant. 
 

 
gravier 

 
(A) 

sable 
 

(B) 

limon ar-
gileux 

(C) 

sable limo-
neux 
(D) 

moraine 
 

(M) 

Epaisseur [m] 5 – 6 6 – 7 9 – 17 0 – 15 1 – 6 

Classification USCS GW – GM SM ML SM – ML SM 

Poids volumique,  [kN.m-3] 20 19 19 20 20 
Teneur en eau, w [%] 2 – 10 15 – 30 30 – 45 20 – 30 5 – 10 
Cohésion effective, c' [kN.m-2] 0 0 5 – 20 0 – 20 0 – 5 

Angle de frottement effectif, ' [°] 40 32 – 38 
33 - 37 

* 30 – 33 
32 – 38 35 – 40 

Module de compressibilité, ME [MN.m-2] 20 – 30 10 – 15 
8 - 12 

* 5 – 10 
10 – 20 40 – 60 

Coefficient de consolidation, cv [m
2.s-1]    

1.5 10-5 - 
1.5 10-6 

  

* ces valeurs correspondent aux matériaux plus argileux 
Tab. 2 Caractéristiques géotechniques des formations rencontrées dans les Prati di Regada 
 

2.5 Caractéristiques du limon argileux 
 
Dans la couche de limon argileux ont été effectués des essais SPT, en particulier au voisinage des limites 
de couche.  Les valeurs de NSPT (4 mesures) varient entre 4 et 11, ce qui indique que les matériaux ont 
une consistance moyenne.   
Aussi les valeurs DMT (83 mesures) présentent une grande dispersion.  La valeur minimale à été interprétée 
à 200 kN.m-2 (CB73 à 15.4 m) tandis que la valeur maximale a atteint 29’000 kN.m-2 (CB71 à 23.4 m).  La 
plus part des valeurs intrprétées entre 1-7’000 kN.m-2.   
Les essais CPT dans les sondages (67 mesures) fournissent des résistances à la pénétration de la pointe 
qui varient entre 0.5 et 2.5 MN.m-2, tandis que le frottement latéral des tiges varie entre 40 et 60 kN.m-2 et, 
dans un cas, elle atteint 140 kN.m-2. 
Pour les essais CPT en continu, les résistances à la pénétration de la pointe sont de l’ordre de 1.5 à 
4.0 MN.m-2.  Pour le frottement latéral on a mesuré des valeurs de 13 à 14 kN.m-2 au m’. 
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Cette couche, considérée la plus critique, a fait l’objet d’études particulières en laboratoire menées sur 8 
échantillons non remaniés.  
Les granulométries mettent en évidence le pourcentage élevé de limon (80 - 90%).  Trois échantillons 
présentent un pourcentage d’argile d’environ 17% et ont un comportement et des caractéristiques légère-
ment différentes des autres échantillons. 
La teneur en eau naturelle est très élevée. Dans les trois échantillons argileux, la teneur en eau naturelle est 
plus élevée que la limite de fluidité.   
L’indice des vides e de ces trois échantillons, trouvé par , s et w, se situe à environ 1.143 contre 1.002 des 
autres échantillons.  Il indique une plus grande compressibilité des zones argileuses par rapport au reste de 
la couche, qui reste assez compressible. 
Par les essais triaxiaux et de cisaillement direct il a été possible d’évaluer les caractéristiques géomécani-
ques.  La comparaison des résultats entre les deux matériaux montrent des différences pour les angles de 
frottement, effectifs et apparents, d’environ 3-4°.  L’ordre de grandeur de la cohésion est par contre le même 
dans les deux cas. 
 
Les essais oedométriques ont fourni des résultats similaires dans touts les essais à l’exception d’une (CB71, 
campione 1076).  La grande quantité de limon a rendu difficile l’interprétation des essais puisque les échan-
tillons tassaient presque trop rapidement par rapport à des essais sur les argiles. 
 

3 Calculs préliminaires des tassements 
 
Dès le debut des reconnaissances géologiques dans la zone de Sigirino il était clairement que le problème 
le plus important était l'influence du dépôt principal sur les tassements des nouvelles constructions et de la 
ligne existante. Pour cette raison, la morphologie et la position du dépôt ont fait l'objet d'études particulières. 
Par la méthode de Boussinesq, l’on a évalué les déformations induites par des dépôts de différentes dimen-
sions posés au milieu de la plaine ou accolés à la montagne. 
 

 
couche 

Epaisseur 
[m] 

ME max 
[kN.m-2] 

ME min 
[kN.m-2] 

Gravier (A) 6.0 30 20 

Sable (limoneux) (B) 5.5 15 10 

Limon (argileux) (C) 13.0 12 5 

Sable limoneux (D) 10.0 20 10 

Moraine (M) 1.0 60 40 

Tab. 3 Caractéristiques géotechniques utilisées pour les calculs de tassements 
 
Les premiers calculs de validation du choix de l'emplacement du dépôt des matériaux d'excavation ont été 
effectués par la méthode de Boussinesq, en choisissant des formes, des emplacements et des hauteurs dif-
férentes. 
 

Hauteur de remplissage 
[m] 

charge 
[kN.m-2] 

tassement minimal 
[mm] 

tassement maximal 
[mm] 

5 100 200 347 

15 300 602 1031 

30 600 1205 2062 

Tab. 4 Tassements prévus pour différents niveaux de remplissage des dépôts 
 
Les calculs ont montré que le dépôt allait induire des déformations très importante du dépôt même, mais en 
particulier allait avoir une influence importante sur la ligne ferroviaire. C'est la raison pour laquelle il a été 
déplacé contre la montagne, à peu près dans la position qu'il a actuellement et l'on a limité la hauteur à 
20 m. 
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Figure 3 Sections du dépôt CPS 
 
Pour permettre le développement rapide et surtout localisé des déformations, l’on a placé à la base du dépôt 
du CPS, à l’emplacement de la couche de limon argileux, une série de drains verticaux suivant une maille 
triangulaire de 8 m de côté.  Ceux-ci permettaient de mettre en contact les deux nappe, en évitant de créer 
des surpressions dans la nappe inférieure, et réduisaient le parcours de drainage dans la couche de limon 
argileux.   
 

 
Figure 4 Emplacements des drains verticaux 
 

4 Mesures de déformation 
 
Pendant l’excavation du CPS, le dépôt des matériaux et les zones avoisinantes ont été monitorés par des 
mesures géométriques et des mesures de variation de la nappe.  Le dispositif consistait en trois profils avec 
inclinomètres, tassomètres et piézomètres entre le dépôt et la ligne de chemin-de-fer. 
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Figure 5 Situation du dépôt CPS et des sections de contrôle 
 
Les mesures effectuées sur les tout au long de la construction du dépôt et aussi après la fin des travaux ont 
permis de montrer que les dèplacements verticaux et horizontaux correspondaient assez bien avec les pré-
visions effectuées pour le projet. 
 

 
Figure 6 Déplacements des points de mesure placés sou le dépôt (x5) et à la base du talus (x4) 
 
Sous le corps du dépôt, les déplacements ont atteint environ 700 mm, tandis que à la base du talus ils n'ont 
atteint que 250 mm au maximum.  En s'éloignant du dépôt, l'influence de la charge a diminuée rapidement 
et, déjà au milieu des Prati di Regada, les déplacements n'étaient plus que de quelques millimètres. 
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Figure 7 Déplacements horizontaux des points de mesure  

5 Conclusions 
 
Les calculs préliminaires, effectués par des méthodes simples, ont permis des choix pour le projet qui se 
sont avérés judicieux.  Les systèmes de contrôle, mis en place pour vérifier le bien fondé des hypothèses de 
calcul et pour permettre le déclanchement d'alarmes en cas de déformations exagérées, ont montré que les 
déformations étaitent acceptables, en particulier à l'emplacement de la ligne de chemin-de-fer. Enfin, les dé-
placements enregistrés ont permis de câler les caractéristiques géotechniques, par une méthode de back 
analysis, en vue des calcul pour le dépôt définitif, beaucoup plus volumineux que le précédent. 
 

  
Figure 8 Back analysis des déplacements par un programme à éléments finis  
 
Auteur:  
Ing. T. Martinenghi, Ing. Dipl. EPF 
Istituto Consulenza Geotecnica SA, Lugano 
Consorzio d‘ingegneri ITC ITECSA-TOSCANO, Lugano  
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Wiederverwertung von Tunnelausbruchmaterial beim CBT 
  
 

1 Einleitung 
 
Seit Herbst 2007 laufen die Arbeiten für die Installation der Materialbewirtschaftungsanlagen auf der Haupt-
Baustelle des Ceneri-Basistunnel (CBT) in Sigirino auf Hochtouren.  

Bild 1: Übergabeturm (im Bau)    Bild 2: Förderbänder zum Endlager (im Bau) 

 

2 Materialbilanz 
 
Was beim Gotthard-Basistunnel (GBT) riesig ist, ist beim Ceneri-Basistunnel (CBT) immer noch sehr gross. 
Bezogen auf die Haupt-Baustelle Sigirino, wo das meiste Ausbruchmaterial über den Zwischenangriff zu 
Tage gefördert wird, sind die Grössenordnungen ebenbürtig mit dem Südportal GBT, wo das Material der 
Teilabschnitte Bodio und Faido anfällt. Zusätzlich erschwerend sind die engen Platzverhältnsisse in Sigirino. 
 
Insgesamt fallen beim CBT ca. 7.9 Mio Tonnen (t) Ausbruchmaterial aus dem Tunnel an, wenn man neben 
Sigirino mit rund 7.0 Mio t noch die kleineren Portalbaustellen Vigana und Vezia hinzuzählt. Hinzu kommen 
ca. 0.7 Mio t Aushubmaterial ausserhalb des Tunnels. Die Graphik zeigt die wichtigsten Mengenströme.  
 

 
Bild 3: Mengenströme unverschmutztes Ausbruchmaterial CBT (in Mio t) 
 
Der Vortrieb des CBT wird gemäss den geologischen Prognosen eine Reihe von Gesteinsformationen 
durchfahren, die für die Herstellung von Gesteinskörnungen für Beton ungeeignet sind. Streckenweise wird 
aber auch eine beachtliche Menge von Orthogneis erwartet, der aufgrund von Aufbereitungs- und Betonver-
suchen, insbesondere in Kombination mit extern zugekauften Komponenten als geeignet eingestuft wird. 
 
Die speziellen geologischen Verhältnisse sind der Grund für den relativ tiefen Wiederverwertungsgrad beim 
CBT. Laut Prognose können lediglich 20% - 30% des Bedarfs an Gesteinskörnungen für Beton (GFB) in 
Sigirino mit Eigenmaterial abgedeckt werden. Der verbleibende Teil an GFB (ca. 1.5 Mio t) wird extern be-
schafft und kann mit den eigenaufbereiteten GFB komponentenweise vermischt werden. 
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Die folgende Graphik verdeutlicht die prognostizierten Mengenströme beim Ausbruchmaterial. 
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Bild 4: Prognostizierte Mengenströme (indikative Werte) 
 
 Rund 1 Mio Tonnen des Tunnelausbruchmaterials, das sog. A-Material, ist geeignet für die Aufbereitung 

von Gesteinskörnungen für Beton (GFB). Daraus kann – nach entsprechenden Verlusten beim Vor-
Absieben und beim Waschen im Kieswerk – knapp die Hälfte als fertige Komponenten gewonnen wer-
den. Diese werden zur Herstellung von Spritz- und Ortbeton eingesetzt.  

 Für die Vorbereitung der Installationsplätze und für die Trasseeschüttungen des Knotens Camorino wird 
ebenfalls Ausbruch- und Aushubmaterial verwendet (Schüttmaterialien SM2 / SM3). 

 Insgesamt können beim Ceneri-Projekt auf diese Weise ca. 1.3 Mio t wiederverwendet werden, was 
einem Wiederverwendungs-Grad von 15% – 20% des gesamten anfallenden Materials entspricht. 

 Das Überschussmaterial (B-Material) von ca. 7.2 Mio t wird in Enddeponien abgelagert. Der grösste Teil 
(ca. 6.7 Mio t) gelangt in das Endlager Sigirino.  

 Das evtl. verschmutzte Material aus dem Tunnel, die Schlämme aus der Tunnelwasseraufbereitung und 
der Kiesaufbereitung sowie das Rückbaumaterial und die Baustellenabfälle (insgesamt ca. 0.4 Mio t) 
werden teils behandelt/aufbereitet, teils direkt auf TVA-konformen Deponien entsorgt.  

 
Die folgende Graphik verdeutlicht die Verhältnisse beim Anfall und bei der Wiederverwendung: 
 

1'000 kt

1'800 kt

5'100 kt

700 kt
A-Material, geeignet
für Aufbereitung GFB

Geeignetes Material
für Herstellung SM2

B-Material
(ungeeignet)

Aushub-Material
(ausserhalb Tunnel)  

500 kt

840 kt

120 kt

7'140 kt

Aufbereitete Gesteins-
körnungen für Beton

Aufbereitetes Schütt-
material SM2 und SM3

MAB-Schlamm (GFB),
Verluste Prod. SM2

Überschussmaterial
(Endlager)  

 
Bild 5: Material-Anfall (Tunnel- und Aushubmaterial)  Bild 6: Wiederverwendung und Überschussmaterial 
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3 Die Anlagen der Materialbewirtschaftung in Sigirino 
 
Wie auch beim GBT gelten für die Materialbewirtschaftung (MB) am Ceneri dieselben ATG-Hauptziele: 
 die maximale Wiederverwertung des anfallenden Ausbruchmaterials 
 die laufende Gewährleistung der Ver- und Entsorgungssicherheit 
 die optimale Wirtschaftlichkeit der gesamten Materialbewirtschaftung 
 sowie minimale Umweltbelastungen. 
 
Damit die Materialbewirtschaftung ihre vielfältigen Aufgaben erfüllen kann, sind umfangreiche, vollmechani-
sierte Anlagen vorgesehen bzw. bereits im Bau. Die im folgenden beschriebene Anlagen sind hauptsächlich 
vor dem Portal des Fensterstollens Sigirino (FIS) angeordnet und untereinander mit Förderbändern verbun-
den. Ihre wichtigsten Funktionen sind: 

 Der Übergabeturm (torre di trasbordo TTB) ermöglicht die jederzeitige Entgegennahme von Tunnelaus-
bruchmaterial von den aus dem Stollen kommenden Förderbändern (im Vollausbau zwei parallele Bän-
der à je 800 t/h). Das ungeeignete B-Material kann direkt abgezweigt und per Förderband zum Endlager 
Sigirino weitergeleitet werden. 

 Im angrenzenden Triagezentrum (smistamento SMI) kann beim geeigneten A-Material der Feinanteil 
bis 16 mm abgesiebt und ab hier – zusammen mit dem ungeeigneten B-Material – zum Endlager ge-
schickt werden.  

 Das wertvolle Rohmaterial mit der Korngrösse 16-150 mm, zeitweise auch ungesiebtes A-Material 0-150 
mm, wird per Förderband zum Rohmaterial-Zwischenlager (deposito intermedio DI) geführt.  

 Der Not-Austrag (deposito d’emergenza DE) dient einerseits als Überlauf im Falle von Betriebsstörun-
gen bei den übrigen Aussenanlagen. Anderseits ist beim Notaustrag ein Lastwagenverlad untergebracht. 

 In der Aufbereitungsanlage (impianto lavorazione inerti ILI) werden aus dem A-Material vier GFB-
Komponenten produziert. Die Anlage, welche in der Vorstufe die Herstellung von SM2 vorsieht, ist mit 
Materialaufgabe, Brech- und Siebanlagen, einer Schlammpresse sowie einer angrenzenden Siloreihe 
zur Lagerung der aufbereiteten GFB ausgestattet. Ab hier erfolgt die Abgabe der GFB-Komponenten an 
den Tunnelbauer für den Förderbandtransport bis zur unterirdisch eingerichteten Betonzentrale.  
Anmerkung: Spezielle Anlagen zur Herstellung von Gesteinskörnungen (GFB) aus Tunnelausbruchma-
terial sind nur in Sigirino geplant. Die Baustellen Vigana und Vezia werden mit extern angelieferten GFB 
bzw. mit Fertigbeton versorgt. Aus Sigirino werden einzig Schüttmaterialien SM2 und SM3 zu diesen 
Baustellen geführt. 

 Das Endlager Sigirino (deposito definitivo principale DD) wird ab Übergabeturm mittels zwei Förder-
bandstrassen und anschliessenden semimobilen Förderbändern beschickt. Das Endlager ist aber auch 
über eine Zufahrtspiste für Lastwagentransporte aus Vigana und Vezia erreichbar.  

 In ca. 800 m Entfernung zur Baustelle Sigirino befindet sich der Bahnanschluss Sigirino, welcher für 
den Umschlag der komplementären, extern angelieferten Gesteinkörnungen und Zement vorgesehen ist. 
Die GFB werden mittels Förderband bis zur Siloreihe beim Kieswerk transportiert. 

 

Rohmaterial-Zwischenlager
Nr. 1

Portal FIS

Triage-
zentrum

Aufgabe-
stelle

LKW-Verlad

Bahnanschluss
Sigirino-Comibit

Aufgabe-
stelle

Aufbereitungsanlage für GFB (ILI)

externe GFB

Endlager Sigirino

Rohmaterial

0/16/150

Materialübergaben
(Tunnelbau <-> MB)

1. Ausbauetappe (für Ausbruch FIS/CAOP)

2. Ausbauetappe (für Hauptvortrieb GbC)

Legende:

Rohmaterial-Zwischenlager
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Bild 6: Anlagen der Materialbewirtschaftung auf der Baustelle Sigirino 
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4 Eigenschaften Rohmaterial CBT 
 
Als Rohmaterial für die Aufbereitung von Gesteinskörnungen kommt sowohl Material aus dem konventionel-
len Sprengvortrieb (SPV) als auch maschinell gefrästes Material (TBM) in Frage. Bereits für den Förder-
bandtransport aus dem Tunnel müssen beide Materialarten auf eine Grösse von 150 mm (max. Kantenlänge 
200 mm) vorgebrochen bzw. abgesiebt werden. Während das SPV-Material viel gröber ist, weist das TBM-
Material einen höheren Feinanteil, mit einer eher plattigen Form auf.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
   
Bild 7: SPV-Material 0/150 mm (Faido)      Bild 8: TBM-Material 0/150 mm (Bodio) 

Das zu Tage geförderte geeignete Tunnelausbruchmaterial wird im Triagezentrum in der Regel vom Feinan-
teil bis 16 mm befreit. Das so abgesiebte Rohmaterial 16-150 mm ist vorteilhaft im Aufbereitungsprozess, wo 
ohnehin zusätzlicher Sand entsteht und nur dank des groben Ausgangsmaterials ein ausgewogenes Ver-
hältnis unter den einzelnen Komponenten erreicht werden kann. Das Vor-Absieben führt allerdings zu Ver-
lusten, die beim TBM-Material naturgemäss viel grösser ausfallen als beim SpV-Material. 

Die untenstehende Graphik zeigt die Annahmen beim Ceneri-Projekt, wo beide Vortriebsarten vorkommen. 
Beim TBM-Material aus FIS und CBT bleiben nur etwa 35% als Rohmaterial 16/150mm übrig, was ungefährt 
80'000 t entspricht. Der grössere Anteil wird durch das Sprengvortrieb-Material beigesteuert, wo beim Vor-
Absieben mit einer Ausbeute von rund 65% (konservativ) gerechnet wird, was ca. 540'000 t entspricht. Ins-
gesamt werden beim Ceneri also ca. 620'000 t Rohmaterial für die Zwischenlagerung erwartet. 

Bei der anschliessenden Aufbereitung im Kieswerk wird das Material zusätzlich behandelt und gewaschen. 
Die dabei entstehenden Verluste in Form von Aufbereitungsrückständen (gepresster Schlamm) und nicht 
verwendbaren Ausschusskörnungen betragen zusätzlich ca. 20%. Die erwartete Menge an fertigen GFB 
liegt somit bei ca. 0.5 Mio t (geologischen Prognosen vorausgesetzt). 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 9: Ausbeute beim A-Material (indikative Werte in kt), aus TBM-Tunnelausbruchmaterial 0/150 mm (Bild 
oben) und abgesiebtem Rohmaterial 16/150 mm (Bild unten) 

480 kt

TBM 150

TBM 50

SpV 800

0-150 mm 16-150 mm

530

70

1'000 kt 600 kt

ca. 35%

ca. 65%

GFB

500 kt

440

60ca. 80%

ca. 80%

Tunnelausbruch

FIS

CBT

Geologie Aufbereitung

6'100 kt

A-Material

(unverschmutzt)
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5 Aufbereitungstechnik und Prüfsystem  
 
Das Kieswerk (ILI) ist das eigentliche Herzstück des Verarbeitungsprozesses. Pro Stunde können 150 Ton-
nen Ausbruchmaterial in drei Stufen zerkleinert, gesiebt und gewaschen werden. Die Wahl der richtigen 
Verfahrenstechnik ist zentral für die Produktion und Abgabe von Gesteinskörnungen in konstanter Qualität.  

 Durch die gewählte Anordung von Horizontal- und Vertikalprallbrechern werden aus einem plattigen 
Ausgangsgestein (Orthogneis) Gesteinskörnungen mit guter kubischer Kornform hergestellt.  

 Durch den Freifallklassierer kann ein klassifizierter Sand mit einer frei wählbaren Kornverteilungskurve 
produziert werden.  

 Das Kieswerk weist die baulichen Voraussetzungen für die mögliche Erweiterung mit einer Kornrun-
dungsanlage auf. Damit könnte bei Bedarf aus scharfkantigen, gebrochenen Komponenten ein gerunde-
ter Kies hergestellt werden. Der Entscheid über die Kornrundung wird später gefällt, je nach Eigenschaf-
ten des angestrebten GFB-Gemisches aus eigenaufbereiteten und extern zugekauften Komponenten.  

 In den 2 x 10 Silos können 8‘000 t eigenaufbereitete „interne GFB“ und 14‘000 t „externe GFB“ mit je-
weils vier Komponenten zwischengelagert werden. Unter jedem Silo sind volumetrische Feindosierappa-
rate installiert. Diese können unabhängig voneinander die gewünschten Mengen an internen oder exter-
nen Komponenten abziehen und Richtung Betonzentrale fördern.  

 
Anhand eines detaillierten Kontroll- und Prüfplanes wird die richtige Rohmaterialauswahl und die fachge-
rechte Aufbereitung der Gesteinskörnungen laufend überwacht. Der Prüfplan legt die Qualitätsanforderun-
gen und die Methodik für die Prüfungen fest. Die umfangreichen Prüfungen werden teils im Baustellenlabor, 
teils durch ein externes zertifiziertes Prüflabor durchgeführt.  

Bei der zu erwartenden Wechselhaftigkeit des Orthogneis sind insbesondere die Gesteinshärte und der 
Glimmergehalt massgebende Auswahlkriterien bei der Rohmaterial-Triage.  
Die Kriterien für die Gesteinskörnungen stützen sich weitgehend auf die EN-Norm 12620: 2002. Zusätzlich 
zu den minimalen Regelanforderungen gemäss Nationalem Anhang SN 670‘102: 2003 legt ATG zu be-
stimmten Kriterien weitergehende Anforderungen fest (z.B. an die Petrographie (Glimmer), an den Wasser-
gehalt, usw). 
 

 
Bild 10: Mikroskopische Bestimmung der Petrographie   Bild 11: Messung des Brechbarkeits- und Punktlast- 

 Index zur Bestimmung der Gesteinshärte 
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6 Zusammenfassung und Ausblick 
 
Die Materialbewirtschaftung erfordert vorbeugende Massnahmen für eine optimale Wiederverwertung: 

 Eine sorgfältige und kontinuierliche Materialtriage an der Tunnelbrust wie auch im Triagezentrum bilden 
die Basis für einen hohen Eigenversorgungsanteil. Falsche Materialzuteilungen, vermischte Schutterun-
gen mit A- und B-Material oder unkorrekte Material-Bewegungen können sich negativ auf die verfügbare 
Menge an aufbereitbarem Rohmaterial auswirken. 

 Vom Tunnelbauer wird eine saubere Trennung von Abfällen beim Tunnelausbruchmaterial (Holz, Metall, 
Plastikabfälle, weitere Sperrgüter) zur Vermeidung von technischen Betriebsstörungen bei den MB-
Anlagen verlangt. 

 Mit der Anwendung einer geeigneten Aufbereitungstechnik (Brechen / Sieben / Klassieren) soll eine 
möglichst konstante Produktequalität der eigenen GFB erreicht werden (v.a. beim Sand). 

 Mit einer vorausschauenden Lagerhaltung beim Rohmaterial-Zwischenlager und den Silos für interne 
und externe GFB ist ein konstantes Mischungsverhältnis (interne/externe GFB) anzustreben.  

 Vorteilhaft ist auch, dass die MB-Anlagen von derselben Unternehmung betrieben werden, die sie er-
stellt hat. Dies beugt Konflikten vor und erhöht die Betriebssicherheit (Materialbewirtschafter als Subun-
ternehmer vom Hauptlos Tunnelbau). 

 
Nicht zu vergessen sind die Chancen, welche die Materialbewirtschaftung am Ceneri bietet: 

 Die Wiederverwendung von Tunnel-Ausbruchmaterial mit Aufbereitung vor Ort ermöglicht die Schonung 
von Kiessand-Ressourcen, die Minimierung von Transporten sowie ein kleineres Endlagervolumen. 

 Ist die Ergiebigkeit an aufbereitbarem Tunnelausbruchmaterial grösser als erwartet, wird die Aufberei-
tung von eigener Gesteinskörnung für Beton wirtschaftlicher. Durch gleichzeitigen Wegfall der entspre-
chenden externen Lieferungen können Einsparungen beim Gesamtprojekt erzielt werden. 

 Durch den Einsatz von Förderbändern für grössere Transportmengen und die vorgeschriebene Anliefe-
rung von Gesteinskörnungen und Zement per Bahn können die LKW-Transporte erheblich reduziert 
werden. Dies trägt zu einer Minimierung der Umweltbelastungen und zu einer grösseren Akzeptanz des 
Gesamtprojektes bei.  

 
 
 
Autor:  
Paolo Lanfranchi, dipl. Ing. ETH/SIA   
Pagani + Lanfranchi SA  
Viale Henri Guisan 6  
CH-6500 Bellinzona 
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1 Introduzione 
 
 
1.1 Contesto 
 
La Galleria di base del Ceneri (GbC) è caratterizzata al portale nord dal controavanzamento di Vigana ed al 
portale sud dal contravanzamento di Vezia. A Sigirino è ubicato il dispositivo di attacco intermedio composto 
da aree logistiche a cielo aperto, da una finestra di accesso (Finestra di Sigirino, FIS) e di caverne in sotter-
raneo (Caverna Operativa, CAOP), attraverso il quale saranno eseguiti gli avanzamenti principali in direzio-
ne nord e sud. I depositi del materiale di risulta sono ubicati a Sigirino. 
 
 

 
(Figura 1) Piano sinottico Galleria di base del Ceneri 

 
 
1.2 Oggetto 
 
Il deposito si sviluppa interamente entro il territorio del Comune di Sigirino sulla sponda est del fiume Ve-
deggio in località Motto - Divano. 
La superficie totale interessata dall’intervento, che presenta prevalentemente una copertura a carattere bo-
schivo, è di ca. 163’700 m2. La quota minima è pari a ca. 390.0 m.s.l.m. mentre la quota massima raggiunta 
è pari a ca. 550.0 m s.l.m.. Il volume massimo complessivo di materiale che può essere depositato nell’area 
di progetto è pari a ca. 3.7 mio m3. 
 

 
 
(Figura 2) Ubicazione Deposito principale di Sigirino – Foto aerea e planimetria 
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2 Descrizione del progetto 
 
 
2.1 Descrizione generale 
 
Il materiale di scavo estratto a Sigirino e non riutilizzato, durante la realizzazione della Galleria di base del 
Ceneri, così come parte del materiale di scavo di Vezia, del Raccordo di Vigana e della Finestra di Sigirino 
(FIS), dovrà essere messo in giacenza in modo definitivo a Sigirino. 
Il deposito potrebbe accogliere anche gli scarti non inquinati provenienti dalla lavorazione del materiale ido-
neo per la preparazione di inerti (fanghi filtropressati, inerti eccedenti) fino a un massimo di 3.7 mio m3 su 
una superficie pari a ca. 163'700 m2. 
Le stime attuali della gestione materiale, prevedono un quantitativo di materiale da depositare pari a ca. 
6'600 kt, che corrispondono a ca. 3.4 mio m3 (γ= 1.95 t/m3). Il materiale potrà provenire sia da avanzamenti 
convenzionali all’esplosivo sia da avanzamenti eseguiti con fresatrice meccanica ed avrà una granulometria 
di 0 – 150 mm. 
La pendenza massima delle scarpate è di 2:3, in generale ogni 15 m di dislivello viene realizzata una berma 
che presenta dei vantaggi sia dal punto di vista ingegneristico (stabilità, manutenzione, ecc.), ambientale (ri-
coltivazione) e d’inserimento nel territorio (forma). 
Alla fine dei lavori della GbC, la morfologia della zona interessata dal deposito di materiale di risulta avrà 
l’aspetto rappresentato nella figura sottostante. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(Figura 3) Situazione morfologica attuale. 
 
 
(Figura 3) Situazione morfologica attuale. 
 
 
 

 
(Figura 4) Situazione morfologica finale. 
 
 
 
2.2 Procedimento esecutivo 
 
2.2.1 Generalità 
Lo stoccaggio del materiale non riutilizzabile, nel Deposito principale di Sigirino, sarà eseguito a tappe, se-
condo uno specifico concetto di riempimento allestito in considerazione del programma lavori generale. Infat-
ti durante l’esecuzione l’impresa esecutrice dovrà provvedere alla realizzazione ed all’adattamento delle 
strade d’accesso all’area dei lavori come pure al disboscamento a tappe in funzione dell’avanzamento dei 
lavori. 
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2.2.2 Fase di preparazione del sottofondo 
Tutte le attività che hanno lo scopo di preparare il piano di appoggio devono essere eseguite prima di inizia-
re i lavori di messa a dimora del materiale di scavo. 
In particolare si tratta di eseguire: 

- la picchettazione dell’area di lavoro e del perimetro del deposito;  
- il disboscamento a tappe annuali della zona di lavoro con taglio e sgombero di alberi ed arbusti del 

sottobosco; 
- la pulizia della superficie esistente (spietratura); 
- l’asportazione ed il deposito intermedio per il futuro riutilizzo di terra vegetale e terra di bosco; 
- la realizzazione di gradoni sulla superficie di contatto; 
- la posa di una rete di drenaggi sulla superficie di contatto, 
- la predisposizione di elementi per la raccolta ed il convogliamento delle acque meteoriche. 
 

2.2.3 Fase di messa in opera del materiale di risulta 
Sono tutte le attività legate alla messa in opera del materiale di risulta come il trasporto, la posa a strati, la 
compattazione, ecc.. 
I lavori sono organizzati e coordinati in maniera tale da minimizzare gli impatti sull’ambiente circostante, in 
particolare si prevede di provvedere alla realizzazione di “barriere” laterali in modo da schermare l’attività ve-
ra e propria di stoccaggio del materiale (polvere, rumore, impatto visivo, ecc.). 
 
2.2.4 Fase di ricoltivazione 
La ricoltivazione è sostanzialmente l’attività legata al ripristino delle aree verdi (prato, bosco, ecc.) andate 
perse a causa della realizzazione del deposito. 
A questo proposito è prevista l’elaborazione di uno specifico progetto di dettaglio che nel corso dei prossimi 
anni permetterà, anche mediante l’esecuzione di prove in sito (particelle sperimentali), di definire le modalità 
e le caratteristiche del rinverdimento. 
Per creare le migliori premesse per la ricoltivazione del deposito la struttura interna compattata è rivestita da 
uno strato esterno caratterizzato da una compattazione inferiore allo scopo di permettere l’insediamento del-
le radici degli alberi e da un eventuale strato superficiale con materiale organico per garantire le migliori 
premesse per una rapida crescita del manto erboso ed una migliore ritenzione idrica. Il corpo del deposito si 
compone quindi dei seguenti elementi: 

- Nucleo = parte interna del deposito costituita da materiale di scavo debitamente compattato al fine di 
garantire la stabilità generale; 

- Pelle = strato esterno composto da materiale di pezzatura più grossolana che crea le premesse per 
una futura crescita di vegetazione; 

- Superficie = eventuale strato superficiale composto parzialmente da materiale organico (allo stato 
attuale sono al vaglio diverse ipotesi). 

 
 
2.3 Modalità di trasporto materiale 
 
A partire dalle aree logistiche in sotterraneo il trasporto del materiale di scavo fin sul Deposito principale di 
Sigirino sarà eseguito principalmente con nastri trasportatori così da limitare la movimentazione con mezzi 
gommati. Il progetto dei nastri all’interno dell’area di progetto sarà compito dell’impresa esecutrice. 
Non tutto il materiale da depositare proviene dal dispositivo di attacco intermedio ed è pertanto necessario 
prevedere un accesso veicolare per il trasporto del materiale con autocarro. Esso sarà adattato in funzione 
delle fasi di riempimento del deposito. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

(Figura  5) Concetto trasporto materiale 
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2.4 Concetto di captazione ed evacuazione delle acque 
 
2.4.1 Acque meteoriche superficiali 
Di principio le acque meteoriche cadute sul deposito vengono lasciate infiltrare sul posto, le berme apposi-
tamente inserite sul corpo del deposito favoriranno la ritenzione locale delle acque allo scopo di migliorare le 
condizioni per la ricoltivazione delle superfici.  
 
 

 
(Figura  6) Gestione acque meteoriche sulle scarpate e sulle berme 

 
Le acque meteoriche di scorrimento superficiale provenienti dalle scarpate esistenti a monte e dal deposito 
stesso vengono raccolte in appositi canali di gronda posizionati ai bordi del corpo del deposito nelle zone di 
contatto dei rispettivi pendii. In funzione delle condizioni locali le acque raccolte vengono convogliate verso 
ricettori naturali o infiltrate superficialmente: prima dell'immissione o della dispersione è previsto un tratta-
mento di sedimentazione.  
 
2.4.2 Acque meteoriche di drenaggio 
In corrispondenza del piano d’appoggio del Deposito principale di Sigirino è prevista la realizzazione di una 
rete di drenaggi realizzati con gabbioni per la raccolta delle acque di percolazione. 
Le acque meteoriche raccolte defluiscono successivamente in una vasca in calcestruzzo all'esterno del pe-
rimetro del deposito. Da essa è possibile decidere se lasciare defluire l'acqua nel fiume Vedeggio o se pom-
parla all'impianto di trattamento delle acque di galleria. 
 
 
2.5 Conflitti con impianti esistenti 
 
2.5.1 Linea ferroviaria esistente  
A causa della configurazione geologica del terreno, la realizzazione del Deposito principale di Sigirino può 
indurre delle deformazioni sulla linea ferroviaria esistente che saranno monitorate in fase esecutiva. A tale 
scopo è stato elaborato uno studio che valuta le deformazioni indotte nei prossimi anni, fino a completo 
riempimento del deposito, che stabilisce un piano di monitoraggio e le misure da prendere nel caso in cui le 
deformazioni superassero determinati valori soglia. 
 
2.5.2 Finestra di sigirino (FIS) e area di cantiere sui prati di regada 
Durante i lavori per la realizzazione della Finestra di Sigirino (FIS) e della Caverna Operativa (CAOP) che 
termineranno presumibilmente entro l’inizio del 2010, non è possibile realizzare il piede del deposito. Pertan-
to, durante questa fase di riempimento, è necessario prevedere lo stoccaggio del materiale di scavo, non riu-
tilizzabile, nella parte “superiore” del Deposito principale di Sigirino. 
Questo deposito è raggiungibile sia per mezzo di autocarri che via nastri trasportatori. 
 
2.5.3 Gestione materiale ed impianto di smistamento 
La realizzazione dei nastri trasportatori così come tutto il sistema di smistamento del materiale proveniente 
dalla FIS, durante la fase di scavo della GbC, implica l’arretramento provvisorio del piede del deposito. 
Per permettere da subito la formazione del deposito con la geometria definitiva delle scarpate è prevista la 
realizzazione di un muro in terra rinforzata che permetta l’arretramento - provvisorio - del limite del deposito. 
La strada d’accesso che dal cavalcavia sopra la linea FFS conduce al deposito si svilupperà direttamente 
sopra al muro in terra rinforzata. 
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3 Geologia ed idrogeologia 
 
 
3.1 Situazione geologica 
 
Il rilievo eseguito dal geologo di progetto ha messo in evidenza le diverse condizioni della zona di appoggio 
del Deposito principale di Sigirino. I terreni che affiorano nella zona del futuro Deposito principale di Sigirino 
possono essere così suddivisi: 

- Affioramenti rocciosi (ortogneiss del Ceneri), ca. il 40% della superficie. 

- Roccia subaffiorante, detrito di falda spessore < 1m, ca. 20% della superficie. 

- Detrito di falda spessore > 1 m, ca. 40 % della superficie. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

(Fi-
gura 7) Carta 
geologica 
 
 
Il deposito avrà il suo piede nella zona “Prati di Regada”. Tale zona è caratterizzata da depositi alluvionali di 
scadente qualità. 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

(Figura 8) Sezione geologica 

Prati di Regada 

Prati di Regada 
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4 Stabilità e Assestamenti 
 
 
4.1 Verifiche geotecniche 
 
Le verifiche geotecniche sono generalmente espletate in funzione delle fasi di riempimento. 
Un’attenzione particolare è posta allo studio dell’influsso sugli assestamenti nella zona dei “Prati di Regada”.  
 
 
4.2 Concetto di misurazione 
 
4.2.1 Introduzione 
Nell’ambito delle verifiche geotecniche è stato allestito un modello di calcolo tarato e verificato sulla base 
delle esperienze maturate durante l’esecuzione del deposito del Cunicolo di prospezione di Sigirino (CPS). 
Per fasi di realizzazione del Deposito principale di Sigirino si prevede di: 

- eseguire un’ulteriore verifica della stabilità del deposito, in particolare stabilità del piede, del piano di 
appoggio e stabilità locale delle scarpate; 

- verificare l’entità delle deformazioni indotte fuori dall’area del deposito, in particolare in riferimento al 
rilevato ferroviario esistente; 

- monitorare sulla base di un programma specifico gli assestamenti del deposito; 

- approfondire e risolvere la problematica legata ai materiali fini ed ai fanghi non inquinati, che 
dovranno essere depositati convenientemente entro il deposito (modalità di messa in opera, ecc.). 

Le scarpate continue non devono generalmente mai superare l’altezza di 15 m (realizzazione di berme) con 
un’inclinazione massima di 2:3. Inoltre si prevede l’accesso ai vari livelli di deposito mediante strade di can-
tiere. 
 
4.2.2 Assestamenti (Prati di Regata e linea FFS) 
La misurazione degli assestamenti nella zona dei “Prati di Regada” e lungo la linea ferroviaria esistente è 
condotta secondo la normativa VSS 670 305 e nel dettaglio comprende: 

- la misurazione dei punti esistenti sui “Prati di Ragada” considerati durante l’analisi e il controllo degli 
assestamenti sul deposito del CPS (se ancora possibile); 

- la misurazione delle fondazioni dei pali della linea di contatto FFS già presi in esame per il deposito 
CPS con un’eventuale aggiunta di ulteriori  punti lungo la linea da nord verso l’imbocco del CPS; 

- la posa di punti di misurazione (x,y,z) sulle torri di trattamento di materiale a ovest del Deposito prin-
cipale di Sigirino. 

 
4.2.3 Deformazioni linea FFS 
La misurazione delle deformazioni della linea ferroviaria lungo il nuovo raccordo ferroviario, è condotta se-
condo la normativa VSS 670 305 e in particolare comprende: 

- la misurazione delle fondazioni dei pali ferroviari dal portale del CPS, fino in corrispondenza del rac-
cordo ferroviario di Sigirino; 

- la posa di punti di misurazione geometrica spaziale (nelle coordinate x, y e z), sui pilastri principali, 
con fondazioni su roccia, del nastro trasportatore GM dalla FIS al deposito (torre 1, 2 e 3); 

- la posa di punti fissi di misura (pilastrini) al limite del Deposito principale di Sigirino, sul terreno natu-
rale. 

 

4.2.4 Assestamenti del corpo del Deposito principale 
Gli assestamenti e il loro monitoraggio, all’interno del corpo del Deposito principale di Sigirino si basano sulla 
seguente rete di misurazione composta da (normativa VSS 670 305): 

- punti di misurazione posati nei pressi della strada d’accesso al deposito (eventualmente, se neces-
sario, anche lungo la strada forestale) ca. ogni 100 - 150 m; 

- inclinometri in corrispondenza dei Prati di Regada e della parte bassa del corpo del deposito, in cor-
rispondenza del muro in terra rinforzata (arretramento temporaneo anni 2010 – 2016, del piede del 
Deposito principale di Sigirino). 
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5 Aspetti paesaggistici ed ambientali 
 
 
5.1 Premessa 
 
Il Deposito principale di Sigirino costituisce l’intervento più marcante dal punto di vista paesaggistico ed am-
bientale di tutta la tratta GbC in ragione dell’importante consumo di territorio d’elevato contenuto naturalisti-
co. Dal punto di vista ambientale gli aspetti più rilevanti sono il disboscamento e la successiva ricoltivazione 
del deposito. 
 
 
5.2 Disboscamenti  
 
La realizzazione del Deposito principale di Sigirino comporterà il disboscamento temporaneo di ca. 163.700 
m2 di foresta costituita da boschi mesofili e, in parte minore, da aree aperte xeriche particolarmente pregiate. 
Tutte le attività di disboscamento sono previste a tappe annuali in funzione del programma di realizzazione. 
 
 
5.3 Ricoltivazione del Deposito principale di Sigirino 
 
Il progetto di ripristino della zona di Sigirino mira sia al ripristino a medio-lungo termine dei contenuti floristici, 
nonché della funzionalità per la fauna (presenza di un polo biologico e di corridoi faunistici sud- nord ed est-
ovest d’importanza nazionale).  
Per ottemperare alla vigente legislazione forestale, il disboscamento dell’area del Deposito principale sarà 
compensato attraverso la piantagione di piante sul corpo del futuro deposito e tramite interventi a favore del-
la natura. 
Al fine di testare le possibili varianti di ricoltivazione, dal 2007 è in corso un’esperienza di ricoltivazione su 
delle Particelle sperimentali a Sigirino su di un’area di ca. 1'000 m2 ubicata nei pressi del portale del CPS. 
Questa sperimentazione è seguita da un gruppo di lavoro multidisciplinare comprendente rappresentanti 
dell’UFAM, dell’autorità cantonale, di ATG nonché degli ingegneri progettisti e degli specialisti ambientali. Il 
gruppo di lavoro sta parallelamente ottimizzando la forma del deposito al fine di migliorarne l’inserimento 
paesaggistico nell’area circostante. 
Gli obiettivi quadro posti alla ricoltivazione del deposito sono: 

- ripristino del bosco / ricoltivazione; 

- ripristino delle funzioni del corridoio faunistico; 

- ricoltivazione quale occasione per un „plus valore ecologico”; 

- cura delle forme del deposito e inserimento paesaggistico; 

- fruizione pubblica nella misura in cui le funzioni ecologiche non vengano influenzate negativamente. 

 
La realizzazione degli obiettivi quadro impone il raggiungimento di alcuni obiettivi specifici, a cui corrispon-
dono importanti implicazioni di carattere naturalistico (con particolare riferimento al settore pedologico) ed 
ingegneristico strettamente interconnesse tra di loro. I principali obiettivi specifici sono i seguenti: 

- rispettare le necessità selvicolturali; 

- limitare le specie vegetali neofite; 

- evitare l’erosione; 

- minimizzare i costi di gestione; 

- garantire la qualità ecologica a lungo termine; 

- ottimizzare l’utilizzazione dei materiali disponibili; 

- ottimizzare il concetto ed i metodi di riporto del sottosuolo e del suolo; 

- garantire la funzionalità dei corridoi faunistici; 

- creare ambienti con elevato contenuto naturalistico; 

- garantire la qualità paesaggistica. 

 
I risultati della ricoltivazione delle Particelle sperimentali saranno riassunti nello specifico progetto di dettaglio 
(attualmente in elaborazione) e saranno la base per la ricoltivazione del corpo del deposito. 
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6 Programma di realizzazione 
 
 
Il programma di realizzazione del Deposito principale di Sigirino può essere riassunto come segue: 
 

2008-2010 Fase 1, scavi di FIS e CAOP (lotto 851): esecuzione del deposito nella parte superiore. 

2010-2015 Fase 2, scavi GbC (lotto 852): esecuzione del deposito a partire dal piede.  

2017 Fase 3, fase finale: formazione forma finale al piede del deposito e sistemazioni finali. 

 
FASE 1 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
FASE 2 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
FASE 3 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Autor: 
Alberto Riganti 
Dipl. Ing. SUP 
ITECSA 
Lugano 
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Vezia: Sprengvortrieb, Erschütterungen und Körper-
schall 
 
 

1 Einführung 
 
 
1.1 Ausgangszustand 
 

Der neue Ceneri-Basistunnel (CBT) des AlpTransit-Projekts erstreckt sich auf einer Länge von etwa 15 km 
mit zwei Röhren (10 m Durchmesser) vom Nordportal in Vigana bis zum Südportal in Vezia. 

Die Vortriebsmethode sieht Folgendes vor: 

 Sprengvortrieb (SPV) für den Gegenvortrieb (erste 300 m ab Vezia-Baustelle); 

 SPV für Querstollen zwischen den Röhren; 

 SPV oder TBM-Vortrieb für alle übrige Streckenabschnitte. 

Besondern auf der Teilstrecke von der "Linea della Valcolla" bis Vezia ist die Überdeckung sehr gering (sie 
reicht von etwa 20 m bis max 200 m auf einer Länge von ca. 4km) und die Trasse verläuft unter verschiede-
nen Dörfer (Vezia, Cureglia, Origlio, Ponte Capriasca, ..) (Bild 1). 

Ausserdem kreuzen sich  CBT und der Vedeggio-Cassarate-Tunnel (PTL-Tunnel) in der Nähe des Südpor-
tals in Vezia, wobei der minimale Abstand zwischen beiden Röhren in diesem Fall nur knapp 4 m beträgt. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 1 - Schnitt der letzten 1'800 m des CBT mit der entsprechenden geringen Überdeckung 

Die vorgesehene Vortriebsmethode und die geringen Entfernungen zwischen CBT und den Wohnhäusern 
bzw. anderen Schutzobjekten  (historische Objekte wie Denkmäler, Fresken oder Bauwerke wie der Tunnel 
Vedeggio-Cassarate) lassen gewisse Sorgen während der Bauphase entstehen hinsichtlich: 

 Risiko von Bauschäden an Gebäuden, an Kulturobjekten und an Bauwerken; 

 Störung der Bevölkerung durch Erschütterungen (ES) und insbesondere Körperschall (KS). 
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1.2 Fragestellungen und Ziele 

Die rechnerisch ermittelten Erschütterungs- und Körperschallimmissionen sind mit hohen Unsicherheiten 
behaftet, welche die konkrete Anwendung dieser Prognosen erschweren. Eine korrekte Erfassung der ES- 
und KS-Immissionen erlaubt nämlich, gewisse Submissionsbedingungen richtig  festzulegen und somit Zu-
satzkosten und Terminverzögerungen zu verhindern. 

Somit wollte der Auftraggeber (ATG) Dank experimenteller Untersuchungen folgende Ziele erreichen: 

 Die bestehenden Unsicherheiten bei der Modell-Vorhersage der ES- und KS-Immissionen deutlich 
zu reduzieren; 

 Die Störung des KS besser zu verstehen und in den Griff zu bekommen. 

Die Fragenstellungen lauteten: 

 Wie nehmen, auf der kritischen Strecke des CBT, die ES- und KS-Immissionen mit der Entfernung 
ab? 

 Wie gross ist das Risiko für Bauschäden? 

 Wie gross ist die Belästigung durch KS? 

 Welche Massnahmen sind sowohl zweckmässig als tragbar? 

 
  
1.3 Messobjekte 
 

Es lag nahe, diese Fragestellungen aus der Erfahrung und Dank zusätzlicher Messungen bei den Bauarbei-
ten des PTL-Tunnels in Vezia zu beantworten. Die Ähnlichkeiten zwischen CBT und PTL-Tunnel sind zahl-
reiche: 

 z.T. gleiche geologische Verhältnisse (mindestens auf dem ersten Teil der Strecke); 

 ähnliche Überdeckungen (jedoch im allgemeinen geringer als beim CTB, welcher ca. 4 m höher als 
der PTL-Tunnel verläuft); 

 z.T. gleiche Bevölkerung wird betroffen (Einwohner von Vezia). 

Die Messungen in Vezia hatten das Ziel, die Beziehung zwischen der ES- bzw. KS-Immissionen und Entfer-
nung bei SPV zu untersuchen. Weitere Messungen wurden im Hagerbach-Tunnel geplannt, um die Wirkung 
von gewissen vorgeschlagenen Massnahmen an der Quelle bei Sprengungen zu quantifizieren. 

Die Ausbreitung der elastischen Wellen bei TBM-Vortrieb wurden im ATG-Tunnel in Erstfeld untersucht und 
mit den Resultaten in Vezia verglichen. Dort könnte auch die vom TBM-Vortrieb verursachte Störung auf 
Menschen besser verstanden werden. Die Auswirkung von möglichen Massnahmen an der Quellen beim 
TBM-Vortrieb wurden im ATG-Tunnel in Faido untersucht (Anpresskraft- und Drehzahl-Reduktion). 

 
 

2   Grundlagen 
 
2.1 Grundbegriffe 

 Die vom SPV oder TBM-Vortrieb verursachten mechanischen Schwingungen breiten sich im Boden aus und 
erleiden eine Dämpfung, welche sowohl auf dissipative Vorgänge als auch auf geometrische Gründe und  
auf Reflexionen/Brechungen beim Impedanzswechsel im Material zurückzuführen sind. 

Die Wellen werden beim Gebäudefundament normalerweise um ca. einen Faktor 2 (oder mehr) reduziert, 
dann verbreiten sie sich in allen festen Teilen des Gebäudes. Die somit erzeugten Schwingungen können 
bei eher flexiblen Elementen wie z.B. Decken um einem Faktor 3 bis 4 verstärkt werden (aber Verstärkungen 
bis etwa 30 sind bei Resonanzerscheinungen durchaus möglich). In allgemeinen ist eine Verstärkung der 
Schwinggeschwindigkeiten zwischen einem Messpunkt auf der Bodenoberfläche, kurz ausserhalb des Ge-
bäudes und einem anderen Messpunkt in der Mitte einer Decke zu beobachten (siehe Bild 2). 

Die Schwingungen aller umhüllenden Flächen eines Raumes verursachen eine teilweise Abstrahlung von 
Schallwellen (für Frequenzen > 20 Hz): man spricht in diesem Fall von "abgestrahltem Körperschall". 
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Bild 2 - Schematische Darstellung der Ausbreitung von Erschütterungen und Körperschall, von der 
Quelle (Tunnel) bis zum Gebäudefundament und den Wohnräumen. 

 
2.2 Beurteilung von Erschütterungen und Körperschall 
 

Während der Bauphase kommen die Normen zur Anwendung, welche die negativen Einwirkungen (Störun-
gen) auf Menschen und das Schadenrisiko an Gebäuden regeln. 
 

  Schadenrisiko an Bauten Störung der Bevölkerung 

Erschütterungen Sprengvortrieb VSS 640312a DIN 4150-2 

TBM-vortrieb VSS 640312a DIN 4150-2 

Abgestrahlter 
Körperschall 

Sprengvortrieb  - 

TBM-vortrieb  SIA-Norm 181 (?) 

Bild 3 - Überblick über die in der Schweiz gültigen oder in der Praxis angewendeten Normen betref-
fend Erschütterungen und Körperschall. 

Wie aus Bild 3 ersichtlich ist, decken die schweizerischen Normen nur das Schadenrisiko an Bauten, nicht 
die Störung der Bevölkerung. In diesem letzten Fall bezieht man sich in der Praxis auf die deutsche Norm 
DIN 4150-2.  Für den abgestrahlten Körperschall fehlen weitgehend die gesetzlichen Rahmenbedingungen 
in der Schweiz. Es liegt jedoch nahe, mindestens im Fall der TMB-Vortrieb, sich auf die SIA-Norm 181 
(2006) zu beziehen, wo die Dauergeräusche von haustechnischen Anlagen geregelt werden. Die Dauerge-
räusche haustechnischer Anlagen (z.B. der Lärm eines Brenners, eines Kühlaggregates oder einer Lüf-
tungsanlage) sind z.T. (von der Wahrnehmung her) dem abgestrahlten KS einer TBM sehr ähnlich, welcher 
auch ein Geräusch mit tiefen Frequenzen darstellt. Man wird somit die mögliche Störung der Bevölkerung 
durch Anwendung dieser SIA - Norm abschätzen. 

In der SIA-Norm 181 unterscheidet man zwischen Dauergeräusche, welche nur tagsüber vorhanden sind 
(07.00 - 19.00 Uhr), von denjenigen, welche auch teilweise nachts (19.00 - 07.00 Uhr) spürbar sind. Es gel-
ten somit die im Bild 4 wiedergegebenen Anforderungswerte LH für den Beurteilungspegel, Lr,H (für die Defi-
nitionen wird auf die SIA-Norm 181 verwiesen). 
 

Lärmempfindlichkeit des Raumes Anforderungswerte (Tag)  (dB(A)) Anforderungswerte (Nacht)  (dB(A)) 

gering 38 33 

mittel 33 28 

Bild 4 - Anforderungswerte für Dauergeräusche von Haustechnische Anlagen (SIA-Norm 181, 2006) 

Bemerkung: Die Norm SIA 181 wird auf Dauergeräusche angewendet, welche ohne Periodenbegrenzung 
vorhanden sind. Im Fall einer Tunnelböhrung dagegen dauert die Wahrnehmung der Störung der TBM nur 
eine begrenzte Zeit, darum wäre es denkbar, von einer geringen Lärmempfindlichkeit der Gebäuden auszu-
gehen, um die annehmbare Störung zu beurteilen. 

ES + KS 
abgestrahlter Körper-
schall 
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3   Messungen 
 
 
3.1 SPV beim Tunnel Vedeggio-Cassarate in Vezia 
 
Die Messungen in Vezia wurden in der Zeitspanne vom 8. bis zum 12. Oktober 2007 durchgeführt, haben 
insgesamt 9 Sprengungen nach Bauprogramm (3 in der Kalotte und 6 in der Strosse) und 6 Häuser betroffen 
(siehe Bild 5). Die Messungen geschahen gleichzeitig in jeweils 3 Gebäuden und erfassten die ES bei der 
tragenden Struktur (Schwinggesch.-Vektor, normalerweise im Keller) und in der Mitte der Decke bei einem 
Wohnraum (z-Komponente der Schwinggeschw.). An dieser letzten Stelle wurde auch der Pegelverlauf mit 
Tonaufnahme des abgestrahlten Körperschalls registriert. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 5 - Trasse des Haupttunnels + Sicherheitstunnel in Vezia: gemessene Häuser und Sprengorte 

 
Die Messungen der ES und KS waren vollkommen automatisiert, indem der ES-Sensor im Keller als "Mas-
ter" und der ES-Sensor zusammen mit dem Pegelmesser im Wohnraum als "Slave" arbeiteten. In den Bilder 
6, 7 und 8 sind die Messbeispiele der Erschütterungen (wobei die Verstärkung zwischen Keller und Wohn-
raum klar ersichtlich ist) und dem abgestrahlten Körperschall wiedergegeben. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 6 - Beispiel eines Schwinggeschwindigkeitsvektors im Keller (links) und im Wohnraum (rechst) 
bei Sprengungen in Vezia (Verstärkung der Erschütterung von ca. einem Faktor 3,5). 

A 

B 

C 

D 

F 

E 
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Bild 7 - Beispiel des maximalen Schallpegelverlaufs LA,max bei einem Sprengereignis in Vezia (Entfer-
nung von ca. 60 m zwischen Sprengort und Gebäude) 

 

Die Auswertung der Messungen hat folgende Resultate ergeben (bei Überdeckungen > 50 m und Spreng-
stoffmengen von etwa 3 kg pro Zündstufe): 

 Erschütterungen:  

o die SN 640 312a (für Bauschadenrisiko) und die DIN 4150-2 (für die Störung von Sprengun-
gen in der Bauphase) werden eingehalten; 

o die maximalen Schwinggeschwindigkeiten nehmen mit der Entfernung im Quadrat ab (siehe 
Bild 8, links); 

 Abgestrahlter Körperschall: 

o besonders beim abgestrahlten Körperschall fällt es auf, dass sowohl der absolute Schallpe-
gel, als auch die Schallpegeldifferenzen zum Grundgeräusch sehr hohe Werte für eine Zeit-
dauer von ca. 8 s annehmen können. In diesen Fällen ist eine Vorwarnung der betroffenen 
Bevölkerung unentbehrlich, um eine Erschreckung zu verhindern (siehe Bild 8, rechts); 

o der maximale Schallpegel nimmt exponentiell jedoch langsam ab, etwa 10 dB(A) jede Ver-
doppelung der Entfernung zum Sprengort (siehe Bild 9), das bedeutet, dass die Sprengun-
gen auch bei grossen Entfernungen (über 300 m) gut hörbar sind. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

Bild 8 - Zusammenhang zwischen max. Schwinggeschwindigkeit auf dem Fundament (links) bzw. 
max. Schallpegel im Wohnraum (rechts) und Entfernung des Sprengort-Immissionspunktes. Es sind 
die Unterschiede zwischen verschiedenen Gebäuden und die Streueng der Messwerten beim glei-
chem Gebäude gut erkennbar. 
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Bild 9 - Beispiel des linearen Spektrums von Leq und  LA,max bei einem Sprengereignis in Vezia 

 
 
3.2 SPV im Versuchstollen Hagerbach 

Im Versuchstollen Hagerbach wurden ES- und KS-Messungen in einem zum Sprengort benachbarten Tun-
nelarm und in einem weit entfernten Haus durchgeführt, um mögliche Massnahmen an der Quelle (Bohrloch) 
zur Senkung der Erschütterungen und des Körperschalls zu testen.  

Die Messresultate zeigten, dass eine Bohrlochdämmung mit Steinwollestäben keine messbare Wirkung hat-
te, dagegen konnte bei Kranzschüssen mit einer abgelängten Sprengschnur und Bohrlochdämmung (Stein-
wolledichte > 100 kg/m3) eine Reduktion der Erschütterungen (Schwinggeschwindigkeit) auf etwa die Hälfte 
festgestellt werden. Beim Körperschall wurde die Reduktion auf etwa 4-6 dB(A) abgeschätzt. 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 

 

Bild 10 - Sprenganordnung bei Kranzschüssen im Versuchstollen Hagerbach 

 
 
 
 
3.3 TBM-Vortrieb beim ATG-Tunnel in Erstfeld 
 

In Erstfeld konnte die Ausbreitung der Erschütterungen und des Körperschalls in Abhängigkeit der Entfer-
nung zwischen TBM und Empfangsort getestet werden. Die TBM hatte einen Durchmesser von ca. 9,5 m 
und eine mechanische Nennleistung von 3,5 MW. Die Messungen wurden in einem Bauernhaus bei drei 
verschieden Lagen der TBM (Entfernungen von 75 m, 150 m und 225 m) durchgeführt (siebe Bild 11).  
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Bild 11 -  Lage der TBM bei der ES- und KS-Immissionsmessungen in einem Bauernhaus (Entfernun-
gen von 75 m, 150 m und 225 m)  

 

Die Resultate zeigen dass: 

 das Abklingen der von der TBM in einem Wohnraum verursachten KS-Immissionen fast die gleiche 
Gesetzmässigkeit folgt wie diejenige, welche in Vezia bei SPV gemessen wurde (siehe Bild 13); 

 mögliche Störungen während der Nachtsperiode bei Entfernungen < 140 m zu erwarten sind , be-
sonders dann, wenn das Grundgeräusch klein ist (im gemessenen Fall < 20 dB(A)); 

 die massgebenden Frequenzen des KS-Spektrums zwischen 80 und 200 Hz liegen (siehe Bild 12). 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 12 - Abgestrahlter Körperschallpegelverlauf und Spektrum (Leq = 32,0 dB(A) in einem Schlaf-
zimmer bei einem Gründgeräusch von 18,5 dB(A) - TBM in einer Entfernung von 75 m). 
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Bild 13 - Messpunkte des von einer TBM verursachten Körperschalls in Erstfeld, verglichen mit dem 
erwarteten Pegelverlauf (nach den SPV-Messungen in Vezia). Waagrechte Linie = Grundgeräuschpe-
gel. 

Um besser zu verstehen, was überhaupt ein im Schlafzimmer gemessener Geräuschpegel der TBM von 32 
dB(A) entspricht (wie bei der Messung in 75 m Entfernung, Bild 12), konnte im vorliegende Fall ein Vergleich 
mit dem Lärm eines normalen Kühlschrankes gemacht werden, welcher in der Küche vorhanden war. Resul-
tat: der abgestrahlte KS-Pegel entsprach der Geräusche von 4,5 Kühlschränke, welche gleichzeitig im Be-
trieb waren. 
 
3.4 TBM-Vortrieb beim ATG-Tunnel in Faido 
 
In den zwei Tunnelröhren des ATG-Projektes in Faido wurden Versuche durchgeführt, um die Wirkung von 
möglichen Massnahmen an der Quelle (TBM) zu testen. Es hat sich herausgestellt, dass sich der abgestrahl-
te Körperschall bei Verringerung (innerhalb von vernünftigen Grenzen) der TBM-Anpresskraft und Drehzahl 
um etwa 3 bis max 6 dB(A) reduzieren lässt.   
 
 

4 Schlussfolgerungen 
 
Aus den Messungen der Erschütterungen und des Körperschalls in Vezia, Hagerbach, Erstfeld und Faido 
wurden wertvolle Erkenntnisse über die Ausbreitung von ES und KS gewonnen, welche sich am Projekt GbC 
anwenden liessen. Es war besonders wichtig, aus den Resultaten der Versuchen die vorgesehenen Mass-
nahmen und Randbedingugen in den Ausschreibungen zu präzisieren, um sowohl das Risiko von Bauschä-
den klein zu halten als auch di Störung der Bevolkerung zu beschränken und somit die öffentliche Annehm-
barkeit des Projektes zu stärken. 
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Controavanzamento di Vezia ed incrocio con PTL 
 

1. Controavanzamento di Vezia 

1.1 Descrizione dell’opera 

La zona del portale Sud della Galleria di base del Ceneri (GbC) a Vezia comprende una tratta di galleria in 
roccia denominata “Controavanzamento di Vezia” (Fig. 1). L’opera, della lunghezza di circa 300 m, consiste 
in una galleria a due canne e verrà realizzata a partire dal 2010 con metodo di scavo all’esplosivo in 
avanzamento verso Nord, in direzione opposta allo scavo della GbC previsto in direzione Sud. Una volta 
terminato, il controavanzamento di Vezia consentirà di traslare verso l’esterno un’eventuale fresa meccanica 
utilizzata per lo scavo della GbC. Pertanto, l’opera in questione viene realizzata con sezione a forma 
pseudo-circolare maggiorata, con una superficie 
di spazio utile di 51.4m2 ed un diametro di ca. 
10.6 m. Il controavanzamento di Vezia si 
immette tra la Villa Negroni e l’ex campo 
sportivo in direzione Nord–Est con tracciato a 
sviluppo curvo, lunghezza 340 m sul tubo Est, 
rispettivamente 303 m sul tubo Ovest. 
L'avanzamento di entrambi i tubi è previsto in 
discesa, con una pendenza longitudinale 
massima di circa 12.4 ‰.  

Il controavanzamento di Vezia interferisce con il 
tracciato della galleria stradale PTL Vedeggio–
Cassarate, attualmente in fase di realizzazione 
ed il relativo cunicolo di sicurezza (già 
realizzato). Questo aspetto viene trattato nella 
seconda parte del presente contributo. 

 

Fig. 1. Situazione al portale Sud GbC a Vezia: 
controavanzamento di Vezia e incrocio con 
la galleria stradale Vedeggio - Cassarate 

 

 

1.2 Caratteristiche geologiche e petrografiche 

Nel settore in oggetto l’ammasso roccioso è scarsamente esposto in superficie a causa dell’estesa copertura 
detritica quaternaria che è perloppiù caratterizzata da materiale morenico poco compatto il cui spessore è 
dell’ordine dei 2 – 6 m. Gli affioramenti rocciosi si limitano ad alcune incisioni vallive. Per poter valutare le 
condizioni geologiche in rapporto alle esigenze progettuali dell’opera si è pertanto resa necessaria 
un’indagine per mezzo di fori di sondaggio, correlata da rilievi geologici in superficie, indagini sismiche, 
prove nei fori e in laboratorio sui carotaggi estratti. 

L’ammasso roccioso in corrispondenza del controavanzamento di Vezia appartiene all’unità tettonica della 
Zona della Val Colla ed in particolare alla formazione geologica degli “Gneiss dello Stabbiello” (GStab). Si 
tratta di rocce di età prealpina, appartenenti allo zoccolo cristallino delle Alpi Meridionali. La formazione degli 
GStab consiste in una sequenza eterogenea di gneiss scistosi e scisti sericitici e cloritici, con livelli quarzitici, 
come pure di filloniti sericitiche.  

Gli gneiss scistosi e scisti sericitici-cloritici sono rocce a notevole tenore micaceo, a grana fine e tessitura da 
mediamente a fortemente scistosa, spesso ondulata, contorta e pieghettata, con una bancatura dell’ordine di 
5-10 cm di spessore. La composizione mineralogica media di questi litotipi è quarzo (30-50%), feldspato (5-
20%), mica (20-40%, prevalentemente sericite e clorite), carbonato (fino a 15%, generalmente vene 
pervasive di calcite), in quantità accessorie sono presenti granato e staurolite (fino a 2%). 

96



In corrispondenza di orizzonti quarzitici paralleli alla scistosità, la roccia diventa sensibilmente più dura e 
massiccia; questi orizzonti possono avere degli spessori che variano da alcuni cm ad alcuni dm e modificare 
in tal senso la bancatura. La loro distribuzione all’interno della compagine rocciosa è aleatoria. 

Le filloniti sericitiche si presentano in forma di orizzonti e sono contraddistinte da una granulometria ancora 
più fine e da un tenore micaceo elevato. Lo spessore delle filloniti varia da alcuni cm fino a più decimetri 
(occasionalmente possono raggiungere e superare il metro di spessore) ed anch’esse sono distribuite in 
modo irregolare all’interno dell’ammasso roccioso. Per via dei loro spessori ed alternanze irregolari, gli 
orizzonti quarzitici e quelli fillonitici non sono distinguibili alle dimensioni richieste dal progetto. 

In misura minore, oltre agli GStab possono comparire orizzonti lentiformi di scisti orneblendici ed anfiboliti di 
spessori relativamente contenuti (dell’ordine del metro fino ad alcuni metri), più probabili nella parte 
settentrionale del controavanzamento. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig. 2. Caratteristiche macroscopiche degli Gneiss Stabbiello (GStab). Foto a sinistra, lunghezza del 
riferimento 50 cm. 

 

1.3 Caratteristiche strutturali dell’ammasso roccioso 

La discontinuità principale dell’ammasso roccioso è data dalla scistosità che nella zona in oggetto assume 
una giacitura suborizzontale (tipicamente da 0 a 30° rispetto all’orizzontale). Ad intervalli irregolari e per brevi 
tratte, i piani di scistosità possono tuttavia assumere anche giaciture più inclinate (dell’ordine dei 50 – 60°). 

Dall’analisi dei dati strutturali si può definire la presenza di almeno un sistema di pieghe a carattere aperto, 
con piano assiale inclinato ripidamente verso Est ed asse orientato in direzione Nord. Pur se non 
esplicitamente evidenziato, è molto probabile che questo sistema plicativo sia accompagnato da un altro 
sistema morfologicamente analogo ma con orientazione perpendicolare ad esso. Questo(-i) sistema(-i) è di 
età posteriore alla formazione della scistosità ma presenta caratteristiche ancora associate a condizioni 
deformative duttili. 

L’ammasso roccioso è inoltre attraversato da sistemi di giunti, i quali sono contraddistinti da spaziature 
strette (fratturazione per metro lineare e valori RQD osservati sui carotaggi), da persistenze che variano da 
basse ad elevate (rilievi strutturali dettagliati lungo gli intagli vallivi), oltre che da variabilità significative della 
loro orientazione. L’apertura dei giunti varia da 0 a 10 mm. In prevalenza non si osservano riempimenti 
coesivi.  

Oltre ai sistemi di giunti sono state identificate zone disturbate caratterizzate da strutture di faglia di tipo 
prevalentemente cataclasitico. Esse sono composte da frammenti di roccia più o meno intatta nell’ordine del 
90% del volume e da matrice kakiritica (farina di roccia frizionata, frazione limosa-sabbiosa, solitamente di 
colore nerastro) mediamente nella misura del 5-10% del volume. Hanno uno spessore reale di alcuni dm (10 
– 50 cm) ed una persistenza relativamente limitata ma discontinua, ciò che tuttavia non esclude la presenza 
di faglie cataclasitiche a persistenze maggiori (vedi estensioni limitate degli affioramenti rocciosi). Le faglie 
cataclasitiche sono disposte sia subparallelamente sia trasversalmente alla scistosità. 

Le risultanze delle indagini geologiche consentono di distinguere due strati all’interno dell’ammasso roccioso 
che ospita il manufatto: uno strato roccioso superiore, dello spessore di ca. 15 - 20 m, contraddistinto da 
roccia molto allentata, fratturata ed alterata, ed uno strato roccioso inferiore, caratterizzato da roccia 
allentata, moderatamente fratturata ed alterata. Il limite tra questi due strati si basa sulle estrapolazioni dai 
sondaggi e sull’indagine sismica ed è pertanto da intendere a livello indicativo. Lo strato superiore è 
caratterizzato da uno sviluppo intenso dei sistemi di giunti (spaziatura stretta, persistenza da debole a forte e 
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apertura dei giunti). L’origine e l’evoluzione dello strato roccioso superiore sono presumibilmente da 
ricercarsi nell’attività glaciale ed in particolare nel detensionamento verificatosi all’atto del ritiro del 
ghiacciaio. Nelle parti rocciose maggiormente detensionate (strato roccioso superiore) hanno così potuto 
verificarsi processi meteorici ossidativi chimico-mineralogici riconducibili a circolazione d’acqua lungo le 
superfici di giunti e zone disturbate con deposizione di patine di idrossidi metallici. Questa possibile 
interpretazione spiegherebbe anche l’andamento del limite tra i due strati, discordante rispetto all’attuale 
profilo topografico. Limite che, presumibilmente è riconducibile ad una paleotopografia dell’area diversa da 
quella odierna della bassa Valle del Vedeggio. La matrice roccia dello strato roccioso superiore si presenta 
quindi sostanzialmente inalterata e non dissimile dalla matrice dello strato roccioso inferiore. 

 

 

Fig. 3. Ammasso roccioso, caratteristiche dello strato roccioso superiore. 

 

Sulla base della prognosi geologica, rappresentata nella sezione longitudinale in asse tubo Est (Fig. 4), il 
controavanzamento di Vezia verrà a trovarsi in sezione piena per una lunghezza di circa 150 - 200 m nello 
strato roccioso superiore. La copertura rocciosa e quaternaria è molto esigua, dai 5–10 m al portale per poi 
raggiungere progressivamente i 35 m verso la fine del manufatto in direzione Nord.  

 

 

Fig. 4. Controavanzamento di Vezia, sezione geologica longitudinale in asse tubo Est. 

 

1.4 Parametri geomeccanici matrice roccia 

I risultati delle prove geomeccaniche di laboratorio svolte su provini di roccia ± intatti provenienti da campioni 
carotati degli GStab sono riportati nella tabella sottostante. Si tratta di risultati derivanti da prove 
monoassiali, triassiali, resistenza alla trazione e prove di point load. L’intervallo di valori rappresentativo è 
stato definito partendo dall’intervallo interquartile che raggruppa tutti i risultati delle prove eseguite sui 
campioni GStab, quindi anche su campioni provenienti da zone ubicate all’esterno del settore specifico. 
Questo per sopperire ad un campo di valori della tratta del controavanzamento statisticamente limitato e per 
rappresentare i diversi litotipi che contraddistinguono gli GStab (gneiss scistosi, scisti, quarziti, filloniti).  
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Test di laboratorio Intervallo rappresentativo 

Monoassiale, UCS [MPa] 17 – 60 

Monoassiale, modulo E [GPa] 20 – 50 

Triassiale, attrito picco [°] 39 – 49 

Triassiale, attrito residuale [°] 36 – 47 

Triassiale, coesione picco [MPa] 3 - 11 

Triassiale, coesione residuale [MPa] 1 – 4 

Resistenza alla trazione [MPa] 3.9 – 7.2 

PLT Is50 parallelo scistosità [MPa] 0.7 – 1.9 

PLT Is50 perpendicolare scistosità [MPa] 3 - 6 

Tab. 1. Intervallo rappresentativo dei parametri geotecnici GStab derivati dalle prove di laboratorio. 

 

1.5 Condizioni idrogeologiche 

Nel settore in oggetto è presente una falda freatica di versante il cui livello si trova in corrispondenza 
dell’interfaccia roccia - quaternario nonché nella porzione superficiale dello strato roccioso superiore. La 
distanza tra la platea della galleria ed il livello superiore della falda varia da un minimo di 12 ad un massimo 
di 40 m.  

Gli scisti sericitici e le filloniti degli GStab sono scarsamente permeabili e non si ritiene che durante le 
operazioni di scavo possano manifestarsi effetti drenanti e scompensi della falda. I valori derivati dalle prove 
d’acqua eseguite nei fori indicano permeabilità basse (k = 3–5.10-8 m/sec). Per via della copertura esigua e 
dello strato roccioso superiore (giunti aperti) si prospettano condizioni idrogeologiche sature in particolare 
lungo i sistemi di giunti trasversali e le faglie cataclasitiche discordanti. Pertanto in galleria sono da 
aspettarsi stillicidi e venute d’acqua puntuali in corrispondenza di dette strutture.  

Utilizzando i valori di permeabilità assunti, la valutazione della portata d’infiltrazione stazionaria complessiva 
per entrambi i tubi del controavanzamento, determinata con il metodo di El Tani, è di 1 – 1.3 l/sec. Dal punto 
di vista fisico-chimico si tratta di acqua non aggressiva, poco mineralizzata. 

2. Incrocio con galleria stradale Vedeggio-Cassarate 

I due tubi del controavanzamento di Vezia della GbC interferiscono con la galleria stradale PTL Vedeggio-
Cassarate ed il relativo cunicolo di sicurezza ad alcune decine di metri dal portale in roccia (Fig. 1). In 
particolare, la galleria stradale, attualmente in fase di realizzazione, è situata sotto il controavanzamento, 
con uno spessore di roccia esiguo, dell’ordine di 4.2 m (Fig. 5). 

 

Fig. 5. Incrocio GbC – PTL in asse Tubo Est. 

 

Per far fronte alle particolari esigenze che tale situazione comporta, entrambi i progetti sono stati coordinati 
nel dettaglio, definendo procedimenti esecutivi cautelativi e l’adozione di tratte rinforzate.  
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2.1 Comportamento geomeccanico previsto mediante modellazione  

L’esecuzione di verifiche sull’intersezione tra galleria PTL e controavanzamento a mezzo di codici di calcolo 
ad elementi distinti ha evidenziato la presenza di due principali fenomeni critici a seguito della combinazione 
di effetti dell’apertura dei cavi all’incrocio: 

- Presenza di carico supplementare sui rivestimenti PTL: sono stati eseguiti calcoli delle pressioni sul 
rivestimento per la galleria PTL ed il cunicolo. E’ stato successivamente simulato lo scavo delle gallerie 
del controavanzamento verificando la variazione nelle sollecitazioni su tale rivestimento. Si veda la 
tabella 2 per i risultati. 

- Detensionamento dell’ammasso roccioso durante lo scavo PTL relativamente alla porzione che sarà 
successivamente interessata dallo scavo delle gallerie del controavanzamento: è stato utilizzato il 
parametro indice “spostamenti verticali in calotta” per descrivere la deformazione dell’ammasso, 
stabilendo in 1-2 cm il valore critico oltre al quale si ha rottura lungo le discontinuità, al quale corrisponde 
l’innesco di fenomeni di distacco di blocchi elementari e in generale di un incremento delle pressioni sui 
rivestimenti. Le simulazioni indicano che lo scavo della galleria PTL è in grado di indurre tali fenomeni. 
L’adozione di una sezione tipo rinforzata nella tratta in esame riduce i rischi legati al detensionamento 
dell’ammasso. 

PARAMETRI INDICE  

FASI ESECUTIVE 

Scavo e rivestimento anello 
esterno galleria PTL 

Scavo e rivestimento tubo 
Ovest controavanzamento 

Scavo e rivestimento tubo Est 
controavanzamento 

Azioni assiali sul  
rivestimento galleria PTL [N]  

4.7E+05 5.8E+05 6.0E+5 

Spostamenti verticali sopra 
alla calotta galleria 
controavanzamento Tubo 
Ovest [mm] 

2-4 4-8 10-20 

Tab. 2. Sintesi dei risultati dei calcoli geotecnici effettuati con modello ad elementi distinti. 

 

2.2 Monitoraggio geomeccanico dell’ammasso roccioso 

Nel corso delle successive fasi progettuali sono stati individuati gli scenari di rischio e le relative soluzioni per 
eliminarli o mitigarli. Il dimensionamento delle opere in sotterraneo che compongono l’incrocio è stato 
effettuato in considerazione di tali scenari di rischio. Per tenere sotto controllo l’evoluzione degli stessi nel 
corso dell’avanzamento dei lavori è stato approntato un concetto di misurazione dei parametri considerati 
“sensibili”, stabilendo dei valori limite oltre ai quali il concetto costruttivo e dimensionale delle opere in 
corrispondenza dell’incrocio dovrà essere modificato ed adattato in corso d’opera.  

 
 

Fig. 6. Valori limite dei parametri sensibili e relative zone di applicabilità. 
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Al fine di monitorare la dinamica delle deformazioni della roccia intorno ai cavi sono state effettuate dalla 
superficie perforazioni attrezzate con strumentazione in corrispondenza di: 
• calotta PTL e calotta controavanzamento nei punti di intersezione geometrica (fori CB 141 e 144); 
• calotta PTL e imposta calotta PTL lateralmente ai punti di intersezione geometrica (fori CB 140, 142, 

143bis, 145). 
Le misurazioni manuali inclinometriche ed estensimetriche, che non possono costituire un sistema di allarme 
a causa della loro natura discontinua, sono state integrate con estensimetri multibase dotati di trasduttori e 
relativi logger posati negli stessi fori dei tubi di misura manuale. Gli estensimetri multibase consentono di 
installare una rete di misurazione in continuo con trasmissione dati in remoto e bassa necessità di 
manutenzione, mentre la maggiore quantità di informazioni direzionali sugli spostamenti forniti delle sonde 
estensimetriche ed inclinometriche permette una visione più completa dei meccanismi di deformazione, 
migliorando la comprensione dei fenomeni e fornendo conseguentemente un miglior controllo. 

 

2.3 Risultati preliminari del monitoraggio 

Le misurazioni sono in corso dal febbraio 2007 ed hanno monitorato il passaggio del fronte della galleria PTL 
dall’incrocio sul controavanzamento tubo Ovest il 25.05.2007 e dall’incrocio sul tubo Est il 05.06.2007. Il 
sistema di monitoraggio ha evidenziato un fenomeno di convergenza asimmetrico e con movimenti 
localizzati lungo discontinuità persistenti esistenti, individuabili con massima probabilità con le faglie 
cataclastiche individuate in cunicolo e galleria PTL e nei carotaggi dei fori strumentati.  

L’entità degli spostamenti verticali massimi, utilizzati come indicatore dello stato deformativo dell’ammasso è 
nell’ordine dei 4-6mm per la terna Est e nell’ordine dei 3-4mm per la terna Ovest; i valori massimi non si 
sono manifestati immediatamente dopo il passaggio del fronte, denotando comportamento di tipo elasto-
plastico, ove la componente plastica risulta legata al progredire delle dislocazioni a taglio lungo le 
discontinuità principali prima citate. Le profondità nell’ammasso raggiunte dal detensionamento potrebbero 
essere associate alle curve di isospostamento, come rappresentato a titolo di esempio in figura 7. Il 
processo di convergenza dell’ammasso roccioso all’incrocio è pressoché giunto ad equilibrio con il contrasto 
fornito dagli elementi strutturali posati. I livelli deformativi massimi raggiunti sono pari a circa il 55% di quelli 
teorici calcolati tramite modellazione numerica. A quota gallerie controavanzamento GbC i livelli deformativi 
raggiunti sono pari a circa il 50% di quelli teorici. 

 

Fig. 7. Distribuzione delle deformazioni all’incrocio PTL-GbC. Situazione settembre 2007. 

La stazione di misurazione, la cui funzionalità si è finora dimostrata soddisfacente, ha evidenziato valori dei 
parametri sensibili inferiori alle soglie stabilite, dimostrando l’efficacia del controllo dei metodi di 
avanzamento e messa in sicurezza in corso d’opera ed evidenziando una situazione delle problematiche 
geomeccaniche migliore di quella inizialmente pronosticata, fatto decisamente incoraggiante per 
l’esecuzione dell’incrocio nell’ottica del futuro scavo delle gallerie del controavanzamento GbC. 
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Tunnel Vedeggio-Cassarate: Acquifères artésiens et 
implications géotechniques 
 
 
1. Introduction 
 
Le tunnel Vedeggio-Cassarate est décrit dans ses aspects géographiques et de concept dans l’article de A. 
Gorla [1] dans la présente pubblication. La majeure partie des deux tunnels (gallerie de service et tunnel 
principal) est creusée dans les schistes verts, (chlorite et séricite, quarzeux) du socle varisique de la région 
subalpine. Du côté occidental, environ 200m d’avancement en souterrain est effectué en terrains meubles 
qui comprennent des acquifères confinés, Ces derniers se présentent, en fonction de la situation 
topograhique, en conditions artésiennes. Les solutions adoptées pour l’avancement dans ces conditions, 
ainsi que l’état actuel des travaux en avril 2008 sont exposées par G. Como [2], dans ce même fascicule. 
Nous présentons ici les conditions géologiques et hydrogéologiques de cette partie de l’ouvrage, les 
techniques de reconnaissance utilisées et l’interface entre géologie-hydrogéologie et les travaux d’ingénieur. 
 
 

2. Histoire géologique et conditions hydrogéologiques générales 
 
Les terrains meubles interessant l’ouvrage dérivent des sédimentations liées au bras du glacier qui 
descendait de la vallée du Cassarate. Ils ont été déposés essentiellement lors des dernières glaciations, il y 
a quelques dizaines de milliers d’années, et pendant le retrait, sous forme fluvio-lacustre. Ils consistent en 
une succession complexe de sables fins limoneux, limons argilleux, sables graveleux et limoneux, nids et 
chenaux  graveleux, ainsi que de blocs ératiques de dimension décimétriques, localement métriques. Les 
terrains qui intéressent l’ouvrage comporte deux éléments principaux de sédimentation. À la base se 
présente un glaciaire surconsolidé par le poids du glacier, composé essentiellement de limons argilleux gris. 
Il est traversé par des lentilles de sable moyen à fin limoneux, plus ou moins laminés, qui constituent des 
horizons acquifères enrobés dans le surconsolidé. Les sédiments qui recouvrent cette formation sont en 
grande partie discordants, révélant au moins deux phases de régime glaciaire ou périglaciaire. La surface 
d’érosion est recouverte localement de bandes graveleuses avec sables et limons, de couleur brune, 
indiquant une circulation préférentielle (Figure 6, voir aussi figure 6 de Como [2], dans cette même 
publication). Par dessus nous trouvons une succession de sables fin limoneux gris et de sables moins 
limoneux ou graveleux, beiges ou bruns. Cette stratification se présente subhorizontale, pendant légèrement 
vers le Sud-Ouest. L’épaisseur des différentes couches varie entre quelques centimètres et le demi-mètre. 
 
La succession de dépots de granulométries très différentes détermine une anisotropie de pérméabilité très 
prononcée. À l’échelle de la région, et en particulier de l’ouvrage, le rapport entre les perméabilités 
horizontales et verticales est de l’ordre de trois décades. Cette caractéristique explique les conditions 
artésiennes repérées dans les sondages qui ont été effectués, résumés par la suite. 
 
 

3. Reconnaissance géologique et géotechnique 
 
Un nombre important de sondages par forage échantillonné («caroté») a été effectué, en plusieurs phases et 
sur une période relativement longue. Ceci en vue du positionnement optimal du tracé de l’ouvrage et afin de 
fournir aux ingénieurs de projet toutes les informations nécessaires au choix des méthodes d’avancement et 
au dimensionnement des soutènements. Quatre sondages avaient déjà été réalisés en 1968 pour la 
construction des bâtiments des écoles, sur la terrasse d’érosion de Trevano (voir Tableau 1). D’autre part, 
quelques informations sur la nature des sols étaient déjà disponibles grâce au relevé par nos soins d’une 
excavation dans le cadre de la construcion du nouveau réfectoire des écoles. Ces sondages n’étaient 
toutefois pas suffisamment profonds pour fournir, au niveau prévu des travaux souterrains, des informations 
sûres sur les conditions géologiques et géotechniques, et surtout hydrogéolgiques. Ils avaient toutefois déjà 
révélé le caractère confiné des acquifères, et la stratification complexe des terrains. En 1997 trois premiers 
sondages ont donc été effectués dans le cadre PTL («Piano dei Trasporti del Luganese»), dans le but 
essentiel de reconnaître le contact entre roche en place et terrains meubles, et de vérifier la nature glaciaire 
de ces derniers (Bonzanigo [3]). Pendant la phase de projet définitif une série importante de forages de 
sondage ont démontré entre autre le caractère artésien des acquifères, très anisotropiques. 
 
Les trous de forage réalisés dans le cadre du projet PTL sont en général dotés de deux ou trois piézomètres 
chacun, séparés par des tampons d’argile gonflante ou par des cémentations (Figures 2 et 3). 
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Par ce moyen, la quantité d’information piézométrique était suffisante, et permettait de bien connaître la 
situation hydrogéologique dans les trois dimensions, et de ce fait les implications sur le projet (Figure 2). 
 
 

 
 
Figure 1. Position des sondages effectués par rapport à l’ouvrage et aux édifices environnants. 
 
 

Identification 
Année 

execution 
prof. 
[m] 

Nbre de 
piézomètres 

But et contexte des sondages 

Sond no 1 1968 30.0 0 Projet écoles 
Sond no 2 1968 20.0 0 Projet écoles 
Sond no 3 1968 20.0 0 Projet écoles 
Sond no 9 1968 16.0 0 Projet écoles 
PTL-E1 1996 75.6 0 PTL – 1ère phase 
PTL-E2 1996 68.9 3 PTL – 1ère phase 
PTL-E3 1996 32.2 2 PTL – 1ère phase 
PTL-SCI1 2002 57.5 2 PTL - projet definitif 
PTL-SCI2 2002 36.5 2 PTL - projet definitif 
PTL-SCI3 2002 46.8 2 PTL - projet definitif 
PTL-SCI4 2002 44.0 2 PTL - projet definitif 
PTL-SCI5 2002 36.9 2 PTL - projet definitif 
PTL-SCI6 2002 42.0 2 PTL - projet definitif 
PTL-POR1 2002 30.0 2 PTL - projet definitif 
PTL-POR2 2002 21.3 1 PTL - projet definitif 
PTL-POR3 2002 21.0 1 PTL - projet definitif 
PTL-POR4 2002 21.0 1 PTL - projet definitif 
PTL-POR5 2002 24.0 1 PTL - projet definitif 
PTL-POR6 2003 40.7 2 PTL - phase d’éssai d’ancrages et de jetting 
PTL-POR7 2003 31.0 2 PTL - phase d’éssai d’ancrages et de jetting 
PTL-POR8 2005 41.0 3 En cours de construcion de la fosse d’approche 
PTL-POR9 2005 40.0 3 En cours de construcion de la fosse d’approche 
PTL-POR10 2005 40.0 3 En cours de construcion de la fosse d’approche 
 
Tableau 1. Liste des sondages interessant l’ouvrage en terrain meuble, avec année d’éxecution, 
profondeur, et nombre de piézomètres insallés. 
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Figure 2. Coupe géologique et hydrogéologique simplifiée, surélevée 5:1. La position en coupe (en 
partie projetée) des sondages est indiquée, avec les cotes piézométriques mesurées référées à la 
position des piézomètres en profondeur. A droite, entaille d’érosion tardive et dépots alluviaux avec 
sédiment grossier. Les lignes pâles indiquent la position approximative de l’excavation, à ciel ouvert 
et en souterrain. 
 
Les sondages ont mis en évidence en particulier que les acquifères confinés présentent une piézométrie 
relativement homogène, comprise entre 320 et 340 msm, ce qui laissait supposer une connexion 
hydraulique, du moins en conditions de régime hydrogéologique pérmanent. Les essais de pompage qui ont 
été réalisés en cours de projet définitif (phase d’essai de tirants d’ancrage et de «jet-grouting»), ont montré 
que ces connexions étaient variables, dépendant de grandes variations locales de perméabilité horizontale. 
Lors des pompages, les piézomètres les plus proches n’étaient pas nécessairement ceux qui réagissaient le 
plus. Dans le même sondage, le piézomètre inférieur pouvait réagir nettement, alors que celui inséré dans 
l’acquifère phréatique libre supérieur ne montrait aucune réaction. Ces observations permirent de préciser le 
modèle géotechnique et hydrogéologique nécessaire au projet. 
 
 

4. Transformation du modèle géologique-hydrogéologique en modèle 
géotechnique 

 
En collaboration avec les ingénieurs de projet et sur la base des informations récoltées, un modèle 
géotechnique a été élaboré (voir aussi Como [2], fig. 2 dans ce fascicule). Il s’agit en particulier de tenir 
compte d’un battant d’eau de environ 20m (2 bar). La stratification complexe rendait difficile la subdivision en 
zones homogènes. Il a été tout de même possible de subdiviser les 200m environ de tracé en terrain 
meubles en quatre classes de terrains : 
 

• Sables limoneux superieurs 
• Limons sableux et légèrement argilleux supérieurs 
• Limons sableux surconsolidés 
• Graviers sableux et limoneux 
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Figure 3. Technique utilisée pour la pose de plusieurs piézomètres dans le même forage. Des 
cellules piézométriques en matière synthétique poreuse sont emballés dans un textile rempli de 
gravier fin. Ce dispositif est ensuite posé dans le trou, à son tour entouré de gravier plus grossier. 
Au dessous et au dessus, un tampon d’argile gonflante ou une cémentation isole la zone dans 
laquelle la mesure piézométrique est souhaitée. Ne nécessitant pas un grand appel d’eau pour réagir 
aux variations de pression interstitielles, ce système permet de lesmesurer même dans des 
acquifères peu perméables. 
 
 

 
 
Figure 4. Principe de simplification en zones homogènes, discordant par rapport à la disposition des 
couches sédimentaires. 
 
 
Dans la figure 5 (ansi que dans la figure 2 de l’article de G.Como [2] de cette même publication) ces 
subdivisions le long du tracé apparaissent inclinées. En fait la stratification est subhorizontale, et la 
subdivision géotechnique correspond à une correlation qui n’est pas concordante avec la sédimentations. La 
figure 4 illustre le concept de définition de zones homogènes, discordantes par rapport aux surfaces 
horzontales de stratification périglaciaire. Un parallèle peut être fait avec les structures sédimentaires 
obliques, ou la disposition des couches n’est pas parallèle aux limites entre formations (voir par éxemple 
Fouault et Raoult [4]). Il s’agit ici d’un phénomène de sédimentation caractéristique des petits glaciers, et en 
particulier de la zone de transition entre les dépots subglaciaires surconsolidés (communément appelées 
«moraines de fond», bien que le terme de moraine devrait être réservé à la description géomorphologique), 
et les sédiments qui se déposent vers le front fondant du glacier. La différenciation des matériaux rend 
difficile la séparation en formations régulières, bien délimitées (voir p.ex. Selley [5]). L’opération de 
simplification pour la création d’un modèle géotechnique utilisable pour le choix des méthodes d’avancement 
et pour les calculs statiques et hydrauliques de l’ouvrage n’est possible que par une étroite collaboration 
entre le géologue et l’ingénieur. 

109



 

 
 
Figure 5. Modèle géotechnique dérivant de l’assemblage en zones homogènes des différents 
éléments de sédimentation périglaciaire complexe, observée dans les sondages (voir figure 2, voir 
aussi figure 2 dans Como, cette publication). 
 
Les paramètres géotecniques ont été obtenus au moyen des mesures «in situ» et en laboratoires suivantes: 
 
• Dilatomètre Ménard (modules de déformation horizontale). 
• Essais de pompage et d’abaissement de type Lefranc (perméabilités horizontales). 
• Granulométries. 
• Essais à l’oedomètre sur échantillons non dérangés (modules de tassement et perméabilités verticales). 
• Essais Triaxiaux sur échantillons non dérangés (angle de friction et cohésion). 
 
En forage et en laboratoire, les modules de déformation des terrains graveleux ne peuvent pas se mesurer 
de façon fiable. Ils sont estimés sur la base d’expérience et de calculs à rebour. En comparaison des 
aspects hydrogéologiques, et la couverture étant très réduite, l’importante anisotropie n’a qu’un effet limité 
sur les conditions géotechniques. 
 
 

5. Interprétation des données hydrogéologiques 
 
Le terme de «nappe artésienne» est utilisé à tort, car une nappe ne peut être que libre donc non artésienne. 
Le terme correct est acquifère artésien («Grundwasserträger anstatt Grundwasserspiegel»). La cote de la 
nappe phréatique peut correspondre à la pression interstitielle au droit vertical, à condition qu’il n’y ait pas de 
mouvement d’eau, sauf si celui-ci est exclusivement horizontal. Ce ne peut être le cas en conditions 
fortement anisotropiques et d’artésiannisme tel que celui-ci. Preuve en est que la nappe phréatique 
(«Grundwasserspiegel») présente un potentiel hydraulique inférieur que celui dans les acquifères qui nous 
intéressent. Nous sommes donc nécessairement en présence de mouvement d’eau avec composante 
verticale, et par conséquents de gradients de potentiel hydraulique à composante verticale. 
 
Il est licite d’admettre que le régime hydrogéologique naturel avant les travaux ait été stationnaire à court 
terme. A long terme il ne l’est pas, du moment que de 1997 à 2007 les pressions intestitielles montrent une 
baisse, en moyenne, d’environ 4m de battant d’eau. Cette diminution est vraisemblablement due aux 
changements climatiques, bien que celà ne soit pas démontré. Des variations minimes de flux, naturelles ou 
provoquées par les travaux en cours, en présence de très basses perméabilités et d’une anistropie 
prononcée, déterminent d’importantes variations de pression interstitielles. La nappe phréatique libre, par 
contre, nécessite une vidange de la porosité pour varier en cote. Elle réagit donc beaucoup moins à de 
petites variations d’apport d’eau. 
 
Il est donc prévisibile que les venues d’eau dans les travaux souterrains en cours peuvent entrâiner des 
variations sensibles des pressions interstitielles dans les acquifères captifs profonds, mais que la nappe 
phréatique n’en sera pas affectée de façon significative. Ceci à condition de maintenir le contrôle de ces 
venues d’eau. Pour cette raison, elles sont surveillées attentivement du point de vue de l’érosion interne, et 
un système évolué de collecte et de visualisation combinée de ces paramètres a été installé (Gorla [1], 
Como [2], dans cette publication). 
 

110



 

  
 
Figure 6. Stratification complexe dans les sédiments périglaciaires. Les limons argilleux avec peu de 
sable fin sont gris, signe de réduction chimique. Les sables moyens à fins limoneux, ainsi que les 
couches graveleuses, plus pérméables sont brun ou beige, signe de circulation d’eau et d’oxidation. 
La perméabilité à l’échelle de la zone et de l’ouvrage est très anisitropique, avec un rapport vertical-
horzontal de l’ordre de trois décades. A droite, la limite entre les limons argilleux à sables fins, gris 
et surconsolidés (en bas) et les séries de sables fins limoneux plus ou moins perméables est visible. 
Un horizon graveleux discordant sépare les deux éléments stratigraphiques, et se présente plus 
pérméable. Sans traitement ce dernier serait source de problèmes importants de venues d’eau et 
d’érosion interne. Les corps globuleux sont les colonnes de «jet-grouting» assurant la stabilité du 
front. Dans les limons surconsolidés elles ne sont pas aussi développées. (voir aussi Como [2] fig. 6, 
dans ce fascicule).  
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Tunnel Vedeggio-Cassarate: Vortrieb in wassergesättigtem 
Lockergestein 
 
 
 

1. Projektübersicht 
 
 
Der Vedeggio–Cassarate Tunnel ist Teil des Verkehrsplans der Stadt Lugano und Umgebung (PTL) und gilt 
als das wichtigste unterirdische Bauwerk der ersten Phase dieses Projektes, welches das Konzept des 
öffentlichen und privaten Verkehrs dieser Region neu definieren will. 
Der Zweispur-Tunnel mit Gegenverkehr weist eine Länge von 2'630 m auf und durchquert den Hügelzug der 
Gemeinden von Comano, Cureglia und Porza und verbindet das Vedeggio-Tal im Westen (beim 
Autobahnanschluss Lugano-Nord) mit dem Cassarate-Tal im Osten (Canobbio). Der Haupttunnel ist auf 
seiner ganzen Länge von einem Sicherheitsstollen begleitet, welcher sich auf der Südseite des Tunnels in 
einem Achsabstand von 30 m befindet 
Die verschiedenartigen geologischen und geomorphologischen Verhältnisse entlang des Tunnels 
kennzeichnen drei Hauptstrecken des Bauwerkes: 
− Felsstrecke 
− Lockergesteinsstrecke 
− Tagbaustrecke 
 
Die Felsstrecke beginnt direkt am Westportal Vedeggio und weist eine Länge von etwa 2'370 m auf. Der 
Ausbruch des Haupttunnels erfolgt in Sprengvortrieb in den Formationen des kristallinen-paläozoischen 
Sockels der südlichen Alpen. Der Sicherheitsstollen wurde bereits im Jahre 2006, mit einer offenen TBM, 
Durchmesser 4.50 m, bis etwa 15 m vor dem Übergang zwischen Fels und Lockergestein vorgetrieben. 
Richtung Osten schliesst die Lockergesteinstrecke mit einer Länge von knapp 200 m an. In dieser Strecke 
nähert sich der Sicherheitsstollen dem Haupttunnel bis auf einen Achsabstand von 15.5 m beim 
bergmännischen Portal Cassarate. Der Vortrieb erfolgt unter einem leicht bebauten Gebiet, mit einer 
Mittelschule und einigen Mehrfamilienhäusern innerhalb des Einflussbereiches der Arbeiten. 
Die letzten 60 m des Tunnels bis zum Portal Cassarate werden im Tagbau erstellt. Das Bauwerk wird sich in 
der Portalbaugrube Cassarate befinden (Bild 1). Der Haupttunnel und der Sicherheitsstollen werden in 
dieser Strecke in einer einzigen Stahlbetonkonstruktion zusammengeschlossen. 
 

 

Bild 1: Portalbaugrube Cassarate mit bergmännischen Tunnelportalen. 
Links Portal Sicherheitsstollen, rechts Portal Haupttunnel. 
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2. Geologische und Hydrogeologische Verhältnisse in der 
Lockergesteinsstrecke 

 
 
Die Geologie der Lockergesteinsstrecke bildet sich aus einer extrem heterogenen Reihenfolge von quartären 
glazialen See- und Flussablagerungen, bestehend vor allem aus einer Matrix von schwach verfestigten bis 
überkonsolidierten Feinsanden und Silten mit wenig Ton, mit eingelagertem Kies und Sand in veränderlicher 
Menge und Kornabstufung (Bild 2). Die Überlagerung variiert zwischen 5 m, in der Nähe des 
bergmännischen Portals und 40 m beim Übergang zur Felsstrecke. 
Die Durchlässigkeit des Bodens ist generell als gering bis sehr gering zu bezeichnen, mit Ausnahme von 
"Kanälen" oder Schichten höherer Durchlässigkeit entlang der ehemaligen Mäandern und Flussbetten des 
Flusses Cassarate. Eine solche Bodenstruktur ist durch die Anwesenheit von mehrlagigen, voneinander 
getrennten, gespannten Grundwasserspiegeln gekennzeichnet. Die Porenwasserdrücke können bis zu 20 m 
über die Terrainoberfläche reichen. 

 

Bild 2: Vereinfachtes geologisches Längenprofil. 

 
 

3. Geotechnische Beurteilung und Modellierung der 
Lockergesteinsstrecke 

 
 
Die geotechnischen Eigenschaften des Bodens können generell als mässig bis tief bezeichnet werden. Auf 
Grund der Ergebnisse von mehreren Sondierkampagnen konnte die Struktur des Bodens entlang der 
Lockergesteinsstrecke in drei Homogenbereiche gegliedert werden, nämlich: die oberflächennahen siltigen 
Sande und sandigen Silte am Anfang der Strecke, die überkonsolidierten Silte in der Mitte und die siltigen 
Kiese vor dem Übergang zum Fels. In diesen Böden wurden folgende Hauptgefährdungsbilder für den 
Vortrieb erkannt: 
− Verbruch / Tagbruch 
− Instabilität der Ortsbrust 
− Schlamm- und Wassereinbruch bzw. Auslaufen von wassergesättigten Sandlinsen 
− Innere Erosion 
− Hydraulischer Grundbruch 
− Unzulässige Oberflächensetzungen. 
 
Unter Berücksichtigung der geologischen und hydrogeologischen Gegebenheiten wurden die erforderlichen 
Bauhilfs- und Ausbruchsicherungsmassnahmen zur Verhinderung dieser Ereignisse untersucht und 
festgelegt. Die begrenzte Länge der vorzutreibenden Strecke schloss sofort die Anwendung einer 
Hydroschild- oder Erddruckschild-TBM aus. Demzufolge wurde zur Gewährleistung der Sicherheit während 
des Tunnelvortriebes die Konsolidierung des Bodens, in dem der Ausbruch erfolgen soll, in Betracht 
gezogen. Damit soll die Gesamtdurchlässigkeit des Bodens verringert und seine Festigkeit verbessert 
werden. 
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In diesem Zusammenhang ist die Frage der lokalen und globalen Stabilität der Ortbrust von zentraler 
Bedeutung. Lokale Instabilitäten der Ortbrust können die Arbeitssicherheit gefährden und sich ggf. 
ausweiten und progressiv zu einem Kollaps der Ortbrust führen. Eine Gesamtinstabilität der Ortbrust kann 
dazu grosse Verbrüche oder sogar einen Tagbruch verursachen. Zur rechnerischen Untersuchung der 
Ortbruststabilität wurden Grenzgleichgewichtbetrachtungen mit dem bekannten und in der Praxis weit 
verwendeten Bruchkörpermodell nach Horn (siehe [2]) durchgeführt. Das dreidimensionale statische System 
besteht aus zwei Bruchkörpern: ein Keil unmittelbar vor der Ortbrust, der bis zum Tunnelscheitel reicht und 
ein Prisma, das sich auf den Keil stützt. Die Bruchflächen werden als eben angenommen und reichen im Fall 
des Prismas bis zur Geländeoberkante. Die Auflast auf dem Keil (durch das Prisma eingeleitet) wird nach 
der Silotheorie von Janssen-Terzaghi ermittelt; die Scherwiderstände entlang der Bruchflächen werden auf 
Grund der Bruchbedingungen nach Mohr-Coulomb bestimmt. 
Der Tunnelvortrieb unterhalb des Grundwasserspiegels verursacht eine Sickerströmung, welche gegen die 
Ortbrust gerichtet ist. Die sich daraus ergebenden Strömungskräfte haben eine destabilisierende Wirkung 
auf die Ortbruststabilität und sind deshalb bei der Dimensionierung von Bauhilfsmassnahmen zwingend zu 
berücksichtigen. Die Strömungskräfte wurden mit Hilfe von numerischen Berechnungen anhand eines 
dreidimensionalen Finiten-Elementen-Modells (FE-Modell) ermittelt (Bild 3) und im oben beschriebenen 
Bruchkörpermodell als zusätzliche „treibende“ Kräfte eingeführt. Die zur Stabilisierung der Ortbrust 
erforderliche Stützkraft hängt somit von der Ausbruchfläche, der Überlagerungshöhe, der Höhe des 
Grundwasserspiegels, den Bodenkennziffern (c, ϕ, γ t bzw. γ’) sowie den Seitendruckkoeffizienten vom Keil 
und Prisma ab. 
Dieses Rechnungsvorgehen wurde an verschiedenen Baugrundmodellen mit unterschiedlichen 
Bodenreihenfolgen (Homogenbereiche) durchgeführt, um Menge und Typ der erforderlichen Massnahmen 
zur Stützung der Ortbrust in allen erwarteten Bodenstrukturen zu ermitteln. 

 

Bild 3: Dreidimensionales FE-Modell zur Berechnung der Strömungskräfte und der 
Oberflächensetzungen. 

Mit Hilfe des gleichen FE-Modells wurden durch hydraulisch-mechanisch gekoppelte Berechnungen die 
Setzungen an der Terrainoberfläche berechnet. Die gewählte Bau- und Betriebsweise (siehe Kap. 4) sowie 
der durch die vorgesehenen Bauhilfsmassnahmen erzeugte Stützdruck an der Ortbrust wurden im Modell 
zusammen mit der Reihenfolge der Ausbrucharbeiten berücksichtigt. Die Arbeitsfolge sieht den 
vorauseilenden Vortrieb des Sicherheitsstollens und nachträglich denjenigen des Tunnels (Kalotte) vor. 
Zudem wurde den Einflüssen von diversen hydraulischen Randbedingungen Rechnung getragen. 
Eine Analyse der Setzungsempfindlichkeit quer und längs der Tunnelachsen wurde auf Basis 
unterschiedlicher Annahmen durchgeführt. Somit konnte die Bandbreite der zu erwartenden 
Oberflächensetzungen ermittelt werden. Die rechnerischen, für eventuelle Gebäudebeschädigungen 
massgebenden differentiellen Setzungen (Winkelverdrehungen) wurden für alle Gebäude im Einflussbereich 
der Tunnelvortriebe bestimmt und im Überwachungskonzept (siehe Kap. 5) eingetragen. 
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4. Bau- und Betriebsweise 
 
Auf Grund der heterogenen und veränderlichen geologischen und hydrogeologischen Verhältnisse wurde 
bereits ab den ersten Projektierungsphasen das Bedürfnis nach einem äusserst flexiblen Vortriebsverfahren 
erkannt, welches unverzüglich den auftretenden Bedingungen des Bodens angepasst werden könnte und 
gleichzeitig die Sicherheit des Vortriebes gewährleisten, sowie die Einflüsse auf die Umgebung (z.B. 
Setzungen) begrenzen würde. Dies bedingt die gleichzeitige Ausführung einer systematischen 
Vorauserkundung während des Vortriebes. 
 
 
4.1 Vortrieb mit Jetting 
 
Die oben aufgeführten Ziele können durch die Konsolidierung des Bodens, in dem der Ausbruch erfolgen 
soll, erreicht werden. Damit wird die Gesamtdurchlässigkeit des Bodens verringert und seine Festigkeit 
verbessert, was, auf einer Seite, das unkontrollierte Drainieren des Grundwassers vermeidet und, auf der 
anderen Seite, das Deformationsvermögen des Bodens begrenzt. 
Nach der Bewertung von verschiedenen möglichen Baumethoden, wurde die Anwendung einer 
Bodenverfestigung mittels Hochdruckinjektionen (Jettingverfahren) beschlossen. Unter Berücksichtigung der 
Bodenmorphologie, die auf den ersten Tunnelmetern einen relativ flachen Geländeanstieg aufweist und 
damit nur eine begrenzte Tunnelüberdeckung ergibt, wurde entschieden, die Bodenverfestigung auf der 
grösstmöglichen Länge von der Oberfläche aus auszuführen und auf der übrigen Strecke mit einer 
vorauseilenden Behandlung ab der Tunnelbrust (als Bauhilfsmassnahme) vorzugehen. Bild 4 zeigt 
schematisch die Ausführung der Bodenbehandlung ab der Oberfläche bzw. ab Tunnelbrust. 

Bild 4: Situation Lockergesteinstrecke. Darstellung der angewandten Bauhilfsmassnahmen. 

Die Bodenverfestigung von der Oberfläche aus wurde mit sich durchschneidenden Jettingsäulen (2-Phasen-
Jetting) von ca. 1.50 m Durchmesser durchgeführt. In Längsrichtung konnte die Vorausbehandlung ab der 
bereits erstellten Portalpfahlwand der Baugrube (siehe Bild 1) auf einer Strecke von 30 m entlang des 
Tunnels ausgeführt werden, während beim Sicherheitsstollen, infolge der morphologischen Gegebenheiten, 
diese auf 10 m begrenzt werden musste. Die Ergebnisse dieser Anwendung waren äussert befriedigend. 
Im Anschluss dieses portalnahen Bereiches wird der Boden direkt ab der Ortbrust verfestigt. Sowohl für den 
Sicherheitsstollen als auch für den Haupttunnel, erfolgt dies durch das Erstellen eines Jettingschirmes 
entlang des Ausbruchsrandes und von Jettingsäulen in der Ortbrust. Dank des Jettingschirmes kann 
während der Ausbrucharbeiten der ungesicherte Bereich zwischen der Ortbrust und der noch nicht 
tragfähigen Ausbruchsicherung überbrückt werden. Die Jettingsäulen gewährleisten die Stabilität der 
Ortbrust durch die Erhöhung des Scherwiderstandes an den Keilgleitflächen (siehe Kap. 3). 
Der Jettingschirm besteht aus sich überschneidenden sub-horizontalen, mit Stahlröhren armierten 
Jettingpfählen (1-Phasen-Jetting) von 0.80 m Durchmesser und 15 m Länge. Für den Sicherheitsstollen sind 
dafür 27 Pfähle, für den Haupttunnel 37 Pfähle notwendig. Die Ortbruststabilisierung erfolgt mit gleichen 
Jettingsäulen. 6 Stück sind für den Sicherheitsstollen und 10 Stück für die Kalotte des Haupttunnels 
erforderlich. 

Bodenverfestigung ab OK Boden 
mit vertikalen Jettingsäulen 

Bauhilfsmassnahmen ab 
Tunnelbrust mit Rohrschirm 

Pfahlwand Baugrube 

Portalwand 

Bauhilfsmassnahmen ab 
Tunnelbrust mit Jettingsäulen 

117



Der Ausbruch erfolgt in Abschlägen von je 1.0 m. Im gleichen Abstand werden Stahlträger versetzt und 
Spritzbeton aufgetragen. Für den Sicherheitsstollen besteht die Ausbruchsicherung aus Stahlbögen HEB 
180 und  ca. 20 cm stahlfaserbewehrtem Spritzbeton. Für den Haupttunnel kommen 4-Gurt-Gitterträger zum 
Einsatz mit 2-lagiger Netzbewehrung und ca. 35 cm Spritzbeton. Eine Vortriebsetappe ist 10 m lang, was 
eine Längsüberlappung der Jettingpfähle sowohl des Jettingschirmes als auch der Ortbruststabilisierung, 
von 5 m ergibt. 
Beim Haupttunnel werden die beiden Kalottenfüsse systematisch mit sub-vertikalen armierten Jettingsäulen 
(Abstand 1.0 m) unterfangen. Diese dienen einerseits zur Einleitung der Auflagerkräfte in den Boden und 
andererseits zur Sicherung des Ausbruchrandes gegen lokale Materialeinbrüche während des 
Strossenabbaus. 
Eine schematische Darstellung der Bau- und Betriebsweise ist dem Bild 5 am Beispiel des 
Sicherheitsstollens zu entnehmen. 
 

 

Bild 5: Schematische Darstellung der Bau- und Betriebsweise mit Jetting, am Beispiel des 
Sicherheitsstollens. 

Vor Beginn der Verfestigungsarbeiten werden sowohl für den Sicherheitsstollen als auch für den 
Tunnelvortrieb systematisch 20 m lange Sondier-/Drainagebohrungen durchgeführt, um die geologischen 
und hydrogeologischen Verhältnisse des Bodens im Bereich der nachfolgenden Vortriebstappen zu 
untersuchen. Je nach Wasservorkommnissen können die selben Bohrungen als gezielte Drainage von 
wasserführenden Linsen oder Schichten benützt werden. 
Auf Grund der Ergebnisse dieser Vorauserkundung kann die Anwendung von zusätzlichen 
Bauhilfsmassnahmen von Fall zu Fall entschieden werden. Zusätzliche Brustpfähle oder Drainagebohrungen 
können bei schlechteren geologischen Verhältnissen ausgeführt werden. Im Fall von Wasservorkommnissen 
aus dem Sohlenbereich können zusätzliche Jettingsäulen unterhalb des Sohlgewölbes zur vollständigen 
Abdichtung des Querschnittes erstellt werden. Werden zudem stark wasserführende Schichten vor der 
Tunnelbrust festgestellt, so kann der auszubrechende Bereich mit einem Jettingzapfen von 3 m Länge am 
Ende der bevorstehenden Vortriebsetappe vollständig abgedichtet werden. Im diesem Fall würde der 
Vortrieb unter einem praktisch voll abgedichteten Ausbruchrand erfolgen. 
Je nach Bedürfnis und Beurteilung der örtlichen Verhältnisse können diese zusätzlichen Massnahmen nur 
teilweise angewendet und/oder untereinander beliebig kombiniert werden. 
Nach der Ausführung der Jettingarbeiten und vor Beginn jeder Vortriebsetappe, werden immer, unabhängig 
davon ob die oben beschriebenen zusätzlichen Bauhilfsmassnahmen eingesetzt worden sind oder nicht, 
einige 20 m lange Drainagebohrungen innerhalb des auszubrechenden Bereiches erstellt. Bei der 
Ausführung des Jettingzapfens wird die Länge der Drainagebohrungen auf 10 m begrenzt. Auf diese Weise 
können evtl. vorhandene wassergesättigte Sand- oder Kieslinsen kontrolliert entwässert und der 
Porenwasserdruck lokal abgebaut werden, was sich günstig auf die Ortbruststäbilität auswirkt. Im Weiteren 
wird es damit möglich in einem nicht vollständig wassergesättigten Boden zu arbeiten. Dies erlaubt 
ausserdem eine grosse Erleichterung der Ausbruchtätigkeiten. Bild 6 zeigt eine Aufnahme der Ortbrust des 
Sicherheitsstollens im Bereich des Überganges zwischen den oberflächennahen siltigen Sanden und 
sandigen Silten und den grauen überkonsolidierten Silten (unterer Bereich des Querschnittes). 
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Bild 6: Ortbrust Sicherheitsstollen mit Bauhilfsmassnahmen. Das Auftauchen der überkonsolidierten 
Silte im unteren Bereich des Querschnittes (weisse Linie) ist festzustellen. 

 
4.2 Vortrieb mit Rohrschirm 
 
Im Bereich des mittleren Homogenbereiches (überkonsolidierte Silte) ist der Erfolg des Jettingverfahrens auf 
Grund der Beschaffenheit dieses Bodens in Frage gestellt. Es ist zu erwarten, dass hier der gewünschte 
Durchmesser der Jettingssäulen nicht erreicht werden kann, was die Wirkung dieses Verfahrens stark 
begrenzen würde. Aus diesem Grund wurden, sowohl für den Sicherheitsstollen als auch für den Tunnel, 
alternative Bauhilfsmassnahmen gezielt für diesen Bereich vorgesehen. 
Als vorauseilende Gewölbesicherung ist ein Rohrschirm aus injizierten, 13 m langen Stahlröhren in radialem 
Abstand von 0.5 m vorgesehen. Zur Stützung der Ortbrust dienen 16 m lange GFK-Anker, welche auf ihrer 
gesamten Länge mittels Zementinjektionen verpresst werden. Ausbruchart und -methode, Länge der 
Vortriebsetappen, Zusammensetzung der Ausbruchsicherung sowie Vorauserkundungskonzept bleiben, im 
Vergleich zum Vortrieb mit Jetting, sowohl für den Sicherheitsstollen als auch für den Tunnel unverändert. 
Eine schematische Darstellung der Bau- und Betriebsweise für den Vortrieb mit Rohrschirm ist im Bild 7 am 
Beispiel des Haupttunnels dargestellt. 
 

 

Bild 7: Schematische Darstellung der Bau- und Betriebsweise mit Rohrschirm, am Beispiel des 
Haupttunnels. 

Brustpfähle 
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5. Überwachungskonzept und erste Messergebnisse 
 
 
Der Tunnelvortrieb unterhalb von bebauten Gebieten bedingt die Einführung einer systematischen 
Überwachung der sich im Einflussbereich der Arbeiten befindenden Bauwerke. Bei schwierigen 
geologischen und hydrogeologischen Verhältnissen sollte diese Tätigkeit ständig von einer Einsatzgruppe 
begleitet und koordiniert werden. Diese muss in der Lage sein, die vorgeplanten Eingriffe in Abhängigkeit der 
sich aus der Überwachung ergebenden Resultate fristgerecht zu beschliessen und in die Tat umzusetzen. In 
dieser Struktur sollen alle Beteiligten an den Bauarbeiten und an den Überwachungstätigkeiten 
miteinbezogen werden. Eine solche Organisation wurde für die hier betrachtete Baustelle eingeführt. 
Das Überwachungskonzept bei der Lockergesteinstrecke des Tunnels Vedeggio-Cassarate wurde wie folgt 
eingerichtet: 
− eine erste Gruppe von Messparametern ist für die Sicherheit des Vortriebes bestimmt, 
− eine zweite Gruppe der Überwachung der bestehenden Bauwerke und folglich der Sicherheit von Dritten 

gewidmet. 
 
Die Überwachung der einzelnen Parameter kann, je nach Ergebnis und Gruppenangehörigkeit – z.B. beim 
Überschreiten von vorbestimmten Alarmgrenzen – gezielte Eingriffe auslösen, welche in einem spezifischen 
Dokument, im Besitz aller Mitglieder der Einsatzgruppe, beschrieben sind. 
Die kontinuierliche Überwachung der Gesamtheit der Messungen hingegen, liefert dem projektierenden 
Ingenieur wertvolle Hinweise zur Bewertung der bei den theoretischen Analysen getroffenen Annahmen und 
erhaltenen Resultate. Dies erlaubt die Entwicklung der beobachteten Bodenverformungen besser zu 
beurteilen und ihre weitere Entwicklung genauer prognostizieren zu können. Ausserdem erlaubt ein solcher 
Überblick ein umfassendes Bild der vorübergehenden Gesamtsituation, welches vor allem für die 
Plausibilitätsbeurteilung von ausserordentlichen Einzelwerten entscheidend ist. 
Die erfassten Messparameter der einzelnen Gruppen sind unten zusammengefasst. 
 
− Gruppe 1: Überwachung der Vortriebe 

• Konvergenzen des Tunnelquerschnittes (1 Querschnitt alle 5 m) 
• Nivellement im Tunnel (bei den Konvergenzquerschnitten) 
• Vertikale, mehrfache Extensometer (ab OK-Terrain) zur Erfassung der Bodendeformationen vor der 

Ortsbrust (7 Stück) 
• Nivellement der Terrainoberfläche entlang der Sicherheitsstollen- und Tunnelachse und quer dazu, 

in vorbestimmten Messquerschnitten (gekoppelt mit den Extensometern) (28 Punkte) 
• Änderungen der Grundwasserverhältnisse (Piezometer) (9 Stück, z.T. mit mehreren Messzellen) 

 
− Gruppe 2: Überwachung von bestehenden Bauwerken 

• Setzungen von Gebäuden, Strassen usw. zur Erfassung von absoluten und differenziellen Setzungen 
mittels Nivellement (ca. 28 Punkte) 

• Setzungen von Einzelpunkten an Gebäuden und kritischen Stellen mittels Theodolitstation (14 Punkte) 
• Siegel an bestehenden Rissen von Gebäuden (13 Messpunkte) 
• Bewegungen von Böschungen mittels Inklinometer (3 Stücke) 

 
Die aus den Messungen gewonnenen Daten werden in einer Datenbank gespeichert und durch das 
Programm SISO© verwaltet. 
Die Verantwortlichen der einzelnen Messungen können ihre Messergebnisse direkt in elektronischer Form 
der Datenbank zustellen, wenn diese nicht bereits automatisch vom Messinstrument dem Programm 
übertragen werden. 
Nach einer ersten Plausibilitätsüberprüfung auf Grund von vorgegebenen Kriterien, wertet das Programm 
SISO© die Daten aus. Dies erfolgt einerseits durch den Vergleich mit vorprogrammierten Alarmwerten und 
anderseits, durch die Erstellung von übersichtlichen Diagrammen. 
Beim Überschreiten der festgelegten Grenzwerte werden Warnungen ausgelöst, welche sich je nach 
Alarmstufe von Mailnachrichten bis zum Absenden von SMS an die einzelnen Mitglieder der Einsatzgruppe 
ausdehnen können. Das Verhalten der einzelnen Messparameter kann von den dazu berechtigten Personen 
jederzeit per Internet abgefragt werden. 
Die ausserordentliche Flexibilität des eingeführten Systems erlaubt das Gesamtverhalten des Gebietes in 
reeller Zeit zu überwachen und dementsprechend schnell reagieren zu können. Gleichzeitig wird erlaubt, die 
Entwicklung der Bodenverformungen über längere Zeit und grossräumig unter Kontrolle zu halten. Dies 
ermöglicht das Bedürfnis von eventuell notwendigen Zusatzmassnahmen frühzeitig zu erkennen. 

120



Die bisherigen Messergebnisse zeigen eine Situation, die innerhalb der Erwartungen liegt. Bis heute  wurde 
keine Alarmgrenze erreicht und kein Eingriff sich als nötig erwiesen. Die gemessenen absoluten Setzungen 
an der Terrainoberfläche weisen Maximalwerte von knapp 30 mm auf. Bild 8 zeigt eine typische Wiedergabe 
des Setzungsverlaufes eines automatisch überwachten Messpuntes. 
 

 

Bild 8: Typischer Setzungsverlauf eines Messpunktes 

 
 

6. Stand der Arbeiten 
 
 
Per Mitte April 2008 wurden in der Felsstrecke des Haupttunnels 1'000 m ausgebrochen. 
In der Lockergesteinstrecke sind die Ausbrucharbeiten der 9. Vortriebsetappe des Sicherheitsstollens im 
Gang. Der aktuelle Vortriebsstand beträgt ca. 88 m. Im Haupttunnel werden die Verfestigungsarbeiten der 
Etappe 5 ausgeführt. Der Vortriebstand liegt beim Tm 40. 
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ATG-Sud 
 

1. Introduzione 
 

Il presente documento sintetizza le informazioni attuali concernente la continuazione verso sud di AlpTransit 

(AlpTransit/Proseguimento-Sud). Vengono riassunti gli studi finora fatti e messi in evidenza i corridoi verso 

sud per il trasporto delle merci e i corridoi per il trasporto passeggeri. 

 

 

2. Progetto ATG: Proseguimento linea ATG verso Sud 
 

2.1 Istoriato della geometria dei corridoi di proseguimento AlpTransit verso Sud 
 

A partire dal 1991 sono stati effettuati numerosi studi finalizzati a definire i corridoi di AlpTransit in direzione 

Sud (AlpTransit/Proseguimento-Sud). Tali studi sono stati realizzati sia nell’ambito dell’avanzamento delle 

fasi progettuali (Progetto di Massima e Progetto di Massima II) che esternamente ad esse; ricordiamo lo 

Studio INFRAS del settembre 1992 che fornì il quadro delle opzioni nel corridoio centrale secondo 5 

direttrici: M1+M2+M3 e M4+M5. 

I successivi confronti di dettaglio delle varianti di tracciato della Galleria del Ceneri considerarono questo 

rapporto per verificare l’aggancio alle opzioni Sud per quanto riguarda il Corridoio Centrale. Dopo 

l’individuazione della Variante Alternativa Ottimizzata della Galleria del Ceneri, il Progetto di Massima II 

venne elaborato sulla base delle due migliori varianti scaturite dal Confronto di Dettaglio, allo scopo di 

ottimizzare i tracciati della Variante Alternativa (VA, da Vigana a Massagno) e confrontarli con la Variante di 

Base (VB, da Cadenazzo a Taverne). Tale operazione fu motivata dalla richiesta di verifiche progettuali da 

parte FFS della Variante Alternativa Ottimizzata. Tra queste verifiche vi era la fattibilità della continuazione 

verso Sud su tre corridoi: Ponte Tresa, Centrale e Melide. 

Il progetto di Pubblicazione del gennaio 1999 fissò le caratteristiche geometriche e la posizione plano-

altimetrica della Diramazione di Sarè; da qui in poi la diramazione assume il ruolo di punto nodale Nord per 

l’inizio dei corridoi verso Sud. Il 2 novembre 1999 viene conclusa la convenzione bilaterale tra Dipartimento 

Federale dell’Ambiente Trasporti, Energia e Comunicazioni con il Ministero dei Trasporti e Navigazione della 

Repubblica Italiana concernente la garanzia di capacità delle principali linee di collegamento della NFTA alla 

rete italiana ad alta velocità (RAC). 

Nel 2001 il Consorzio AlpTransit Lugano-Milano (CALM), gruppo di consulenza italo-svizzero sotto la 

responsabilità dell’UFT, seguito da rappresentanti di Regione Lombardia, Cantone Ticino, FFS ed FS, ha 

individuato in un suo studio 4 varianti che si originano dalla Diramazione di Sare’: MorCo, MelCo, CerVa, 

TreVa; il tracciato della GbC inserito nel Progetto di Pubblicazione a 2 tubi permette il futuro proseguimento 

a Sud in sotterraneo e senza incroci per i 4 tracciati. 

Nel Febbraio 2004 il “Planungstudie AlpTransit Süd Korridor Lugano-Chiasso” a cura dell’UFT individua e 

studia 4 varianti sulla base delle due varianti derivate dallo studio CALM 2001 MorCo e MelCo. Viene 

assicurata la coordinazione con gli studi RFI. La variante A1 proposta dall’UFT non viene approfondita ma 

anzi sostituita da una variante denominata TI elaborata dal Dipartimento del territorio del Cantone Ticino. 

Tali tracciati risultano l’attuale ipotesi di lavoro per il corridoio Lugano-Chiasso, coordinato nell’ambito della 

collaborazione Italia-Svizzera (vedi (Figura 1)). 

Oltre al corridoio Lugano-Chiasso, RFI ha elaborato a partire dal giugno 2004 per il corridoio Bellinzona-

Cadenazzo/Vezia-Luino-Laveno (Gronda ovest) uno studio di fattibilità relativo ai tracciati denominati LACA, 

LUVE e LAVE. 
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(Figura 1) Tracciati attuali verso sud delle FFS (SBB – Infrastruktur–Netzdesign – 24.06.05) 

 

2.2 Tracciati AlpTransit / Proseguimento-Sud 
 

Il committente della continuazione della linea AlpTransit/Proseguimento-Sud, l’UFT, ha richiesto nell’ambito 

dello studio preliminare per la Galleria di base del Ceneri a 2 tubi, che il progetto GbC stesso assicuri la 

continuazione futura verso Sud considerando i corridoi definiti nei relativi studi dell’UFT. Con il progetto di 

pubblicazione del 28.03.2003/17.12.2004 viene garantito la compatibilità con i quattro corridoi scaturiti dallo 

“Studio di opportunità” sul prolungamento di ATG in direzione dell’Italia di competenza dell’UFT (PPU: 

dossier 1, Doc. B, pag. 9; dossier 3.1, Doc. A, pag. 35). Oltre a questi tracciati esistono tre tracciati che 

vengono studiati da parte italiana denominati “Gronda Ovest”. Uno di questi tracciati, il tracciato LACA, si 

allaccia già a nord e precisamente nella zona di Cadenazzo alla linea esistente. Gli altri due tracciati, cioè 

LUVE e LAVE, hanno come punto di partenza la Diramazione di Saré. 

 

Riassumendo, i tracciati AlpTransit attualmente esistenti che permettono una continuazione verso sud, sono: 

 

• Tracciati per trasporti passeggeri e merci: Variante A2, C, B, TI 

• Tracciati per trasporti merci: Variante LUVE, LAVE, LACA 

 

Aspetti importanti e da rispettare, comuni a questi corridoi AlpTransit, sono : 

• Nessun incrocio a livello con la linea FFS esistente. 

• La Continuazione verso Sud con il concetto dei due tubi ferroviari distinti. 

 

Inoltre, per la continuazione verso Sud a partire dalla Diramazione di Saré (escluso variante LACA), vanno 

prese in considerazione i seguenti aspetti: 

• L’inizio per ogni corridoio, fissato nello stesso punto nella diramazione in sotterraneo che viene 

eseguita con la Galleria di base del Ceneri. 

• Nessun incrocio a livello con il collegamento della linea FFS esistente e la Galleria di base del 

Ceneri. 
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• Nessun incrocio a livello con infrastrutture esistenti nelle vicinanze della Diramazione di Saré, in 

particolare con la galleria stradale del PTL Vedeggio-Cassarate in costruzione e con il cunicolo AIL 

esistente. Le opere in pianta si intersecano, ma sempre su piani altimetrici differenti. 

 

2.3 Ipotesi di sezione corrente con TBM risp. SPV 

 

Nella sottostante (Figura 2) si indica la sezione corrente del futuro prolungamento verso Sud, che verrà 

scavato a due tubi, con ipotesi di scavo mediante fresa meccanizzata a piena sezione TBM del diametro di 

9.6 m. 

 

 

(Figura 2) Sezione corrente delle gallerie AlpTransit 
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2.4 Stato delle conoscenze relative ai corridoi verso Sud ed ottimizzazione dei 
tracciati 

 

I corridoi verso sud risultanti dallo studio dell’UFT del febbraio 2004 e dallo studio del RFI in corso dal giugno 

2004 sono stati analizzati in dettaglio. Sulla base delle planimetrie e dei profili longitudinali esistenti i tracciati 

presentano le seguenti caratteristiche: 

 

Variante A2: 

La variante A2 prevede un tracciato per quanto possibile a cielo aperto. La tratta è lunga 24 km, di cui 17.6 

km in galleria e 6.4 km a cielo aperto. Questa variante segue il corridoio MorCo porposto dal consorzio 

CALM anche se ad un’altra altitudine che permette la realizzazione di gallerie costruite a cielo aperto. 

 

Questa variante si allaccia alla Diramazione di Saré e proseguendo verso sud aggira Lugano ad ovest per 

sboccare in un portale a Noranco. Il tracciato continua verso sud lungo il pendio della collina d’oro e 

attraversa il pian Scairolo a sud di Grancia per entrare in galleria sotto al Monte Arbostora. Attraversa il lago 

in superficie mediante un ponte ad una quota di ca. 50 m sopra al livello del lago. In seguito entra 

nuovamente in galleria seguendo il pendio della montagna per portarsi nel mendrisiotto aggirando Mendrisio 

ad ovest. In questa zona è possibile prevedere una diramazione che permette un allacciamento diretto verso 

Varese. In seguito sbocca a Nord di Balerna per immettersi nella linea FFS esistente. 

 

Le difficoltà per questa variante stanno nell’allacciamento alla stazione di Lugano data la scarsa copertura 

nella zona a sud di Lugano, nell’attraversamento del lago di Lugano e nell’attraversamento della pianura in 

materiale sciolto nella zona di Mendrisio a causa della presenza della falda freatica. Ulteriori difficoltà sono 

da ricercare nelle tratte a cielo aperto per le emissioni foniche, nell’acquisto fondiario e nell’impatto del 

territorio. 

I vantaggi sono da ricercare in particolar modo nell’attrattività turistica della tratta, che è l’unica che tra 

Lugano e Chiasso presenta dei tratti a cielo aperto. Vantaggi sono pure da trovare nelle minori disposizioni 

di sicurezza richieste per questo tipo di tracciato e il minor consumo energetico dovuto ai tratti a cielo aperto. 

I costi per la variante A2 si aggirano attorno ai 3 Mia. di CHF, il tempo d’esecuzione attorno ai 5-6 anni. 

 

Variante B: 

Questa variante si allaccia alla Diramazione di Saré e proseguendo verso sud aggira Lugano ad ovest, 

continuando verso sud con un’ampia curva in galleria, attraversa il lago in sotterraneo all’altezza del ponte-

diga di Melide e prosegue ad est seguendo la linea esistente con una galleria sotto il Monte Generoso fino a 

Chiasso per immettersi poi sulla linea FFS esistente. Il tratto è lungo 26.2 km, tutto in galleria. Il tracciato 

proposto corrisponde in linea di massima alla variante MelCo dello studio CALM. 

 

Le difficoltà per questa variante stanno nell’allacciamento alla stazione di Lugano data la scarsa copertura 

nella zona a sud di Lugano, la geologia del monte Generoso a causa del fenomeno carsico, 

l’attraversamento del lago nella zona della diga di Melide e il contesto urbano (Chiasso) nella zona del 

portale sud. 

I vantaggi stanno in particolar modo nella possibilità d’esecuzione del progetto a tappe, con tappe a Melide, 

a Mendrisio e a Chiasso. Essendo il tracciato tutto in galleria non presenta particolari problemi concernente 

le emissioni foniche o acquisti di fondi e diritti. 

I costi per la variante B si aggirano attorno ai 3 Mia. di CHF, il tempo d’esecuzione attorno ai 5-6 anni. 
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Variante C: 

La variante C si allaccia alla Diramazione di Saré e proseguendo verso sud aggira Lugano ad ovest. Segue 

in linea di massima il tracciato della variante B scostandosi il meno possibile dalla linea esistente. Differenza 

essenziale sta nell’attraversamento del lago di Lugano che avviene in superficie.  

 

Le difficoltà per questa variante stanno nell’allacciamento alla stazione di Lugano data la scarsa copertura 

nella zona a sud di Lugano, la geologia del monte Generoso a causa del fenomeno carsico, 

l’attraversamento del lago nella zona della diga di Melide in superficie e il contesto urbano (Chiasso) nella 

zona del portale sud. 

I vantaggi stanno in particolar modo nella possibilità d’esecuzione del progetto a tappe, con tappe a Melide, 

a Bissone, a Mendrisio e a Chiasso. Essendo il tracciato su quasi tutta la lunghezza in galleria, fa eccezione 

la tratta lungo la diga di Melide, i problemi concernenti le emissioni foniche e gli acquisti di fondi e diritti sono 

ridotti. 

I costi per la variante C si aggirano attorno ai 3 Mia. di CHF, il tempo d’esecuzione attorno ai 5-6 anni. 

 

Variante TI: 

La variante TI del Cantone Ticino si allaccia alla Diramazione di Saré proseguendo sempre ad ovest della 

linea esistente per aggirare Lugano. E’ previsto l’attraversamento del Piano Scairolo in galleria e la 

continuazione attraverso il Monte Arbostora fino all’attraversamento del lago a Morcote. L’attraversamento 

del lago può avvenire sia in superficie sia sott’acqua. La linea prosegue per Brusino Arsizio e Chiasso ed 

entra nella galleria ferroviaria del Monte Olimpino 2. E’ prevista pure una continuazione diretta verso l’Italia 

con la costruzione di una galleria sotto al monte Olimpino denominata “Monte Olimpino 3”. L’accesso ovest 

di Chiasso avviene in parte a cielo aperto e in parte in galleria. Il tratto è lungo 28 km di cui 3 km a cielo 

aperto. 

 

Le difficoltà per questa variante stanno nell’allacciamento alla stazione di Lugano data la scarsa copertura 

nella zona a sud di Lugano, nell’attraversamento del lago sia in subacqueo che in superficie. 

I vantaggi stanno in particolar modo nella possibilità d’esecuzione del progetto a tappe, con tappe a Melide, 

a Mendrisio e a Chiasso. Essendo il tracciato su quasi tutta la lunghezza in galleria, i problemi concernenti le 

emissioni foniche e gli acquisti di fondi e diritti sono minimi. 

I costi per la variante TI si aggirano attorno ai 3 Mia. di CHF, il tempo d’esecuzione attorno ai 5-6 anni. 

 

Variante LAVE: 

La variante LAVE parte dalla Diramazione di Saré in direzione sud con delle pendenze fino al 12 ‰ per ca. 

3.5 km per poi girare verso ovest con un raggio di curvatura di 700 m. La pendenza è presumibilmente stata 

scelta per riuscire ad attraversare il piano del Vedeggio sottoterra e per sottopassare gli altri “ostacoli” più a 

sud come la galleria PTL Vedeggio-Cassarate, il cunicolo AIL e la galleria FFS Lugano-Bellinzona.  

In seguito attraversa il piano del Vedeggio al di sotto dell’aeroporto di Lugano-Agno per proseguire verso il 

comune di Croglio oltrepassando il confine mediante un viadotto di 450 m sopra al fiume Tresa e portarsi 

verso Laveno. 

Lo sviluppo complessivo della variante è di circa 29.6 km di cui 9.6 km sul territorio svizzero. 

 

Variante LUVE: 

La variante LUVE parte dalla Diramazione di Saré in direzione sud con delle pendenze fino al 12 ‰ per ca. 

3.5 km per poi girare verso ovest con un raggio di curvatura di 700 m. La pendenza è presumibilmente stata 

scelta per riuscire ad attraversare il piano del Vedeggio sottoterra e per sottopassare gli altri “ostacoli” più a 

128



sud come la galleria PTL Vedeggio-Cassarate, il cunicolo AIL e la galleria FFS Lugano-Bellinzona.  

In seguito attraversa il piano del Vedeggio al di sotto dell’aeroporto di Lugano-Agno per proseguire verso il 

comune di Monteggio oltrepassando il confine e portarsi verso Luino-Laveno. 

Lo sviluppo complessivo della variante è di circa 33 km di cui 13 km sul territorio svizzero. 

 

Variante LACA: 

La variante LACA è l’unica variante che non si allaccia alla Diramazione di Saré e che si trova nel 

sopraceneri. Il tracciato si allaccia alla linea ferroviaria esistente a Cadenazzo e prosegue in direzione di 

Quartino curvando verso sud-ovest con un raggio di curvatura di R = 500 m per entrare in galleria. La 

galleria attraversa tutto il Gambarogno per uscire nel portale sud a Luino per continuare in seguito verso 

Laveno. Lo sviluppo complessivo della variante è di circa 27 km di cui 14,5 km sul territorio svizzero. 

 

 

3. Riassunto 
 

Lo studio della continuazione di AlpTransit/Proseguimento-Sud cominciò all’inizio degli anni novanta. A 

partire dal 1999 esiste un accordo internazionale tra Svizzera e Italia per la coordinazione delle tratte 

ferroviarie ad alta velocità. 

 

Con lo studio CALM e la “Planungsstudie ATG-Süd Lugano-Chiasso” sono stati concretizzati i tracciati tra 

Lugano, Chiasso e Milano. 

Oltre a questo studio è in allestimento uno studio di fattibilità per il trasporto di merci effettuato da parte 

italiana sulla cosiddetta *Gronda ovest” per indirizzare il trasporto merci verso Novara aggirando cosi Milano. 

 

Per il trasporto passeggeri e merci esistono attualmente quattro tracciati denominati tracciati A2, B, C e TI tra 

Lugano e Chiasso. Per il trasporto merci vengono attualmente analizzate tre varianti denominate LUVE, 

LAVE e LACA. 

 

Comune a tutti i tracciati, fa eccezione esclusivamente il tracciato LACA, è il punto di partenza dei tracciati 

che si situa nella Diramazione di Saré all’interno della galleria di base del Ceneri (GbC). Quest’ultima viene 

predisposta nell’attuale fase esecutiva per garantire la costruzione della continuazione verso sud 

(AlpTransit/Proseguimento-Sud) senza interruzione del traffico all’interno della GbC. 

 

I tracciati tra Lugano e Chiasso evidenziano a dipendenza del tracciato scelto delle differenti difficoltà, che 

con appositi accorgimenti progettuali possono essere risolti. I costi di tutte le varianti sono comparabili e si 

aggirano attorno a ca. 3 Mia. di CHF (Stato anno 2004) e un tempo di esecuzione di ca. 5-6 anni. 

 

Lo studio di fattibilità della Gronda ovest non è ancora concluso per cui non è possibile presentare al 

momento dell’allestimento del presente documento delle informazioni fondate sui costi e sui tempi 

d’esecuzione. 
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