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Liquefaction-induced lateral loading and influence of permeability 
 
 

1 Introduction 
 
Soil permeability might exert a significant influence on every liquefaction-related response mechanism. In the 
assessments concerned with triggering, undrained behavior is commonly assumed. However, liquefaction-
induced lateral deformation and the resulting load may be highly influenced by permeability considerations. 
In order to elucidate, experimental and computational studies are presented with focus placed on the shear 
deformation cyclic mobility mechanism. 
 

2 Scope of Investigations 
 
The cyclic mobility mechanism is illustrated first, in the context of seismic site response. As a liquefaction 
countermeasure, the influence of increased permeability by stone column or earthquake drain deployment is 
then presented. Finally, effects on pile foundations are addressed, with recommendations for future re-
search. 
 
As mentioned above, focus in mainly placed on the cyclic mobility mechanism during lateral shear defor-
mation. However, other related considerations may have to be addressed in certain practical situations. A 
short list of such issues includes: i) liquefaction-induced soil skeleton volumetric change and its evolution, ii) 
site stratification, particularly in terms of permeability changes along the ground profile, iii) if significant natu-
ral spatial inhomogeneity and its related influence, and iv) potential changes in the permeability profile during 
the shaking and liquefaction processes. 
 

3 Lateral deformation mechanism and mitigation 
 
3.1 Cyclic mobility and computational simulation 
 
In saturated clean medium-to-dense cohesionless soils, liquefaction-induced shear deformation is observed 
to accumulate in a cycle-by-cycle pattern (cyclic mobility). Much of the shear strain accumulation occurs rap-
idly during the transition from contraction to dilation (near the phase transformation surface) at a nearly con-
stant low shear stress and effective confining pressure. Such a stress state is difficult to employ as a basis 
for predicting the associated magnitude of accumulated permanent shear strain. 
 
Consequently, a more convenient approach was developed [1-3] in which the domain of large shear strain is 
directly defined by strain space parameters (Fig. 1). A calibration phase was undertaken based on data from 
laboratory sample tests and dynamic centrifuge experiments (for Nevada sand at a relative density of about 
40%). Recently, this multi-yield surface Mises-type constitutive model was extended [4] to the more accurate 
Lade-Duncan Formulation. 
 

 
(a) 

 
 
 

(b) 

  

 
(c) 

Figure 1. a) Schematic of constitutive model response showing octahedral stress versus effective 
confinement, and shear stress strain response (Yang et al. 2003), b) Comparison between 
undrained and drained monotonic simple shear stress-path [3], and c) Configuration of 
Lade-Duncan multi-yield surface formulation in principal-stress space [4]. 

3



3.2 Saturated dense sand stratum and cyclic mobility 
 
A highly instrumented centrifuge experiment was conducted at the University of California at Davis, to inves-
tigate the seismic response of a saturated dense sand stratum [5]. Nevada sand at about 100% relative den-
sity was employed in a laminated (flexible shear beam) container to simulate one-dimensional site response. 
Among the total of 27 imparted earthquake-like shaking events, peak accelerations near ground surface 
ranged from 0.03 to 1.7g (in prototype scale), covering linear to highly nonlinear scenarios. This comprehen-
sive set of recorded downhole accelerations was utilized to identify variation of shear modulus and damping 
ratio with shear strain amplitude. 
 
The estimated modulus reduction and damping ratio displayed a confinement dependence (Fig 2). At shear 
strains below about 0.2%, modulus variation was found in reasonable agreement with the formulae of Har-
din–Drnevich and the modulus reduction bounds of Seed–Idriss, while damping was generally higher. At 
shear strains larger than 0.2%, the shear-induced dilation tendency (cyclic mobility mechanism) maintained 
secant shear modulus at about 20% of its initial value, with a 20% damping ratio approximately (Fig. 2). 
Based on the findings, a two-phase (solid and fluid) fully-coupled [6] nonlinear finite element program was 
calibrated and used to conduct numerical simulations of representative weak to strong shaking events. The 
computational results were in good agreement with the recorded counterparts, and satisfactorily reproduced 
the salient dilation effects (Fig 2). 
 

  
Figure 2. Cyclic mobility model generated modulus reduction and overall damping curves at different 
depths for saturated dense Nevada sand (Dr approx. 100%) and data points from centrifuge experi-
ment [5]. 
 
3.3 Permeability as a liquefaction countermeasure 
 
In light of the above liquefaction response characteristics, studies were undertaken (using OpenSeesPL, 
http://soilquake.net/openseespl) to explore the mitigation of lateral spreading by stone columns [7]. In a re-
mediated area of large spatial extent (Fig. 3), the periodic boundary technique (Law and Lam 2001) offers an 
effective approach for conducting 3D analyses (i.e., symmetry allows the investigation of a representative 
remediated “cell”). On this basis, a 3D FE ground modification parametric study was conducted [7] to evalu-
ate mitigation of liquefaction-induced lateral soil deformation by the stone column approach (Fig. 3).  
 
Using OpenSeesPL, a half-mesh was studied due to symmetry (Fig. 3), with the fully-coupled effective-stress 
plasticity-based formulation. A 10 m depth mildly-inclined (4 degrees) saturated layer was analyzed, with the 
remediated zone diameter maintained at 0.6 m throughout. Liquefaction-induced lateral deformation and re-
mediation procedures for a mildly sloping sand stratum was investigated under the action of an applied 
earthquake excitation. The extent of deployed remediation (area replacement ratio “Arr”) and effect of the in-
stalled stone column permeability were analyzed. As shown in Table 1, the stone column permeability had a 
significant effect on the resulting ground surface lateral deformation. 
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(a) 

 

 
 
(b)                                   (c)                          (d) 

 
Figure 3. Ground modification study for mitigation of liquefaction-induced lateral deformation: a) cel-

lular ground modification and FE mesh (1/2 mesh due to symmetry), and b) - d) final de-
formed mesh for cases without and with increasing levels of countermeasure efficiency [7]. 

 
Table 1. Sand stratum: stone column (SC) investigation for different area replacement ratios (Arr) and 
SC permeability k. 

Simulation Arr (%) Spacing to 
diameter (S/d) 

Permanent lateral displacement (m) 
k=0.01m/s k=0.10 m/s k=1.0 m/s 

MS (Medium Sand) 0 N/A 1.64 
SC10 10 2.8 0.62 0.13  
SC20 (& SC20-2, SC20-3) 20 2 0.30 0.04 0.03 
SC30 30 1.6 0.14 0.012  
DG (Dense Gravel) 100 N/A 0   

 
In Fig. 4, ground modification for the above scenario (essentially) was studied numerically solely on the basis 
of permeability (i.e. emulating the earthquake drain approach). For a 10 % Arr in all cases, the drains were 
arranged in such a way so as to allow for an increasingly uniform distribution within the sand stratum (thus 
reducing the drainage path). As shown in Table 2, better outcomes result from reduction in the drainage 
path. 
 

 
 
Figure 4. Earthquake drain configuration (1x1, 2x2, 4x4, and 8x8) resulting in a total Arr of 10%. 
 
Table 2. Sand stratum: earthquake drain investigation for area replacement ratio Arr =10 % and differ-

ent drain permeability k. 
 

Simultion 
Pattern 

Permanent lateral displacement (m) 
k=0.01m/s k=0.10 m/s k=0.5 m/s 

No Drain 1.62 
1x1 0.71 0.12 0.08 
2x2 0.71 0.05 0.01 
4x4 0.72 0.02 0.00 
8x8 0.72 0.01 0.00 
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4 Lateral load on pile foundations 
 
A large scale experiment (Fig. 5) was conducted to explore the liquefaction-induced load on 0.3 m diameter 
stiff and flexible piles [8-10]. The employed laminar box was about 12 m long, 6 m high and 3.5 m wide. The 
container and ground surface were inclined at 2º to the horizontal, patterned after [11, 12], to simulate pile 
response in a mild infinite slope situation. Input motion was sinusoidal with a dominant frequency of about 2 
Hz and amplitude of about 0.2 g. 
 

 

 
 

 

Figure 5. Japan4 test instrumentation and laminar soil box configuration before testing (He 2005). 
 
The coupled formulation was employed to simulate this experiment [8]. Upon calibration of the model (in 
which permeability k = 5 x 10-5 m/sec), permeability was changed in an additional parametric study [13]. As 
the permeability increased (Fig. 6), the ground lateral displacement increased. However, the corresponding 
pile moment actually decreased. Essentially, the liquefied soil, with increased permeability, exhibited a lower 
tendency for cyclic mobility, with lower overall lateral load on the pile. Ultimately, at gravel-range permeability 
levels (similar to the liquefaction countermeasure study above), excess pore pressures remained low, caus-
ing a drastic reduction in both the ground displacement as well as the pile lateral load (Fig. 6). 
 

  
Figure 6. Influence of permeability on free-field displacement and stiff pile moment profiles at 10 sec 

[13]. 
 

5 Summary and conclusions 
 
A series of studies were presented to highlight the influence of permeability on the accumulation of lateral 
deformations due to the liquefaction. Gravel range permeability will tend to preclude liquefaction and will thus 
reduce lateral deformation of the ground. In the range of silt and sand permeability, an interplay takes place 
with the liquefaction-induced cyclic mobility mechanism, if present. For such liquefied soil scenarios, in-
creased permeability will potentially lead to higher levels of accumulated lateral ground displacement. How-
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ever, this increased displacement will be accompanied potentially by a lower imposed lateral load on existing 
pile foundation systems. 
 
The presented studies suggest the need for further research as relates to: i) measurement of in-situ permea-
bility as an important parameter for liquefaction assessment and its consequences, and ii) formal inclusion of 
this parameter in the procedures to estimate lateral ground displacement as well as resulting lateral loads on 
deep foundations, buried structures, and other underground inclusions. 
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Erdbebengefährdung und –risiko in der Schweiz - Relevanz für die Geo-
technik 
 
 
1 Erdbebengefährdung und –risiko in der Schweiz 
 
 
1.1 Seismizität und Erdbebengefährdung in der Schweiz 
 
Erdbeben in der Schweiz entstehen durch grossräumige Kontinentalbewegungen von Afrika und Europa. Bei 
der Kollision der afrikanischen mit der eurasischen Platte bauen sich Spannungen in der Erdkruste auf, die 
sich in Form von Erdbeben abbauen. Das Auftreten von Erdbeben lässt sich nicht vorhersagen, hingegen 
können Gebiete unterschiedlichen Gefährdungen zugeordnet werden. 
 
Die Erdbebengefährdung der Schweiz liegt im europäischen Vergleich auf mittlerem Niveau (Bild 1). Starke 
Erdbeben bis zu einer Magnitude 7 sind möglich, aber deutlich seltener als in hoch gefährdeten Gebieten 
wie Italien, Griechenland oder der Türkei. 
  
 

 
 
Bild 1: Karte der horizontalen Bodenbeschleunigung auf Baugrundklasse A nach Eurocode 8 für eine 10% 

Übertretenswahrscheinlichkeit in 50 Jahren  (Quelle: Projekt SHARE: http://www.share-eu.org/) 
 
 
In der Schweiz bebt die Erde durchschnittlich etwa 500-800 Mal pro Jahr, allerdings sind nur 25-40 dieser 
Beben (5%) mit Magnituden ab ca. 3 für Menschen spürbar. Erdbeben können überall in der Schweiz auftre-
ten und es gibt kein Gebiet, wo die Erdbebengefährdung übersehen werden darf. Eine erhöhte Gefährdung 
besteht im Wallis, in der Region Basel, im St. Galler Rheintal, im Berner Oberland, im Engadin sowie in Tei-
len der Innerschweiz. In diesen Regionen werden die meisten Erdbeben registriert (Bild 2).  
 
In der Norm SIA 261 „Einwirkungen auf Tragwerke“ werden vier Erdbebenzonen unterschieden (Bild 3). Für 
jede Zone gilt ein gewisses Niveau der Erdbebengefährdung auf einem Referenzbaugrund (s.g. Baugrund-
klasse A).  Das Niveau der Erdbebengefährdung auf den s.g. Referenzboden ist in der höchsten Gefähr-
dungszone (3a) 2,7 mal höher als in der tiefsten Gefährdungszone (1).   
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Bild 2: Karte mit den zehn stärksten historischen Erdbeben in der Schweiz (rot) sowie den registrierten 

Beben zwischen 1975 bis 2012 (orange) (Quelle: Schweizerischer Erdbebendienst) 
 

 
Bild 3: Karte der Erdbebenzonen nach Norm SIA 261 „Einwirkungen auf Tragwerke“ [1] 
 
 
1.2 Verletzbare Bauten und erhöhtes Risiko in Ballungszentren 
 
Heute weisen die Mehrzahl der bestehenden Bauten und Anlagen in der Schweiz eine unbekannte und zum 
Teil zu geringe Erdbebensicherheit auf. Die relativ hohe Verletzbarkeit der bestehenden Bauten führt dazu, 
dass im Ereignisfall erhebliche Schäden zu erwarten sind. Die Verletzbarkeit gegenüber Erdbeben ist nicht 
bei allen Tragwerkstypen gleichwertig. In der Reihenfolge von abnehmender Verletzbarkeit sind Gebäude, 
Brücken, Erd- und Stützbauwerke, im Boden verlegte Leitungsnetze und Tunnels. 
 
Aufgrund der hohen Bebauungsdichte konzentriert sich das Erdbebenrisiko vor allem auf die Ballungszen-
tren (Bild 4). Besonders hoch ist das Risiko, wenn diese auf schlechtem geologischem Baugrund liegen, wo 
die Erschütterungen am meisten verstärkt werden. 
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Ab einer Magnitude von ca. 5 ist lokal mit kleinen bis mittleren Gebäudeschäden, unter Umständen auch mit 
grösseren Sachschäden, zu rechnen. Über eine Zeitspanne von 50 Jahren betrachtet liegt die Wahrschein-
lichkeit, dass ein lokales Schadenbeben der Magnitude 5,5 in der Schweiz auftritt, bei 80%, die Wahrschein-
lichkeit für ein regionales Schadenbeben der Magnitude 6 bei ca. 40% und für ein zerstörerisches überregio-
nales Erdbeben der Magnitude 7 bei ca. 5%. Seit dem 13. Jahrhundert haben sich zwölf dokumentierte Erd-
beben mit grossen Schäden in der Schweiz ereignet. Historische Beispiele sind die Erdbebenserie im Kan-
ton Obwalden 1964 (Magnitude 5,3), das Erdbeben von Siders 1946 (Magnitude 5,8) und das Erdbeben von 
Basel 1356 (Magnitude 6,6). 
 

 
 
Bild 4: Die verschiedenen Komponenten des Erdbebenrisikos in der Schweiz (Quelle: PartnerRe, 

Schweizerischer Erdbebendienst, nachbearbeitet) 
 
 
1.3 Auslandserfahrung als Szenario für die Schweiz 
 
Ein repräsentatives Beispiel für ein regionales Schadenszenario ist das Erdbeben in L’Aquila, Italien, mit 
Magnitude 6,3 vom 6. April 2009. Die Stadt L’Aquila sowie ca. 40 kleinere Ortschaften wurden stark getrof-
fen. Direkt vom Schadensausmass betroffen waren 150‘000 Menschen. Mehr als 300 Personen starben in-
folge des Bebens und mehr als 1‘000 verletzt, 67‘000 Personen wurden kurzfristig und 30‘000 langfristig ob-
dachlos. 17‘000 Gebäude wurden stark beschädigt [2]. Auch die Schweiz muss sich auf solche Schadenbe-
ben einstellen und davor schützen. 
 
 
1.4 Das Erdbebenrisiko im Vergleich 
 
Bei hohen Wiederkehrperioden ist das Schadenpotential infolge Erdbeben am bedeutesten unter den Natur-
gefahren (Tabelle 1). Bei tiefen Wiederkehrperioden dominieren Hagel, Wind und Überschwemmungen den 
Beitrag am Risiko. Ein nachvollziehbarer quantitativer Vergleich der Risiken infolge Naturgefahren, der die 
ganze Bandbreite der Wiederkehrperioden berücksichtigt besteht in der Schweiz zurzeit noch nicht. 
 

Wiederkehrperiode Erdbeben * Hochwasser ** 
100 9 Mia 4,4 Mia 
250 21 Mia 6,7 Mia 
500 36 Mia 7,8 Mia 

*  Schäden an Gebäude und Fahrhabe: Daten aus dem Projekt Erdbebenversicherung (2009, 2013)  
              ** Sachschäden und Betriebsunterbrüche (SwissRe, 2012 [3])  
 
Tabelle 1: Vergleich der zu erwarteten Schäden infolge Erdbeben und Hochwassern in der Schweiz 

für verschiedene Wiederkehrperioden 
 
Wichtigste Fakten zum Erdbebenrisiko können so zusammengefasst werden: 

• Schadensbeben sind nicht so selten wie man denkt  
• Die meisten Bauten wurden nicht erdbebengerecht gebaut  
• Das Schadenpotential ist sehr gross und ist primär mit der Verletzbarkeit von Gebäuden verbunden 
• Alle Regionen sind betroffen  
• Zurzeit ist das Erdbebenrisiko durch Feuer- und Elementarschädenversicherung nicht gedeckt  
• Um das Risiko in Grenzen zu halten muss man systematisch erdbebengerecht bauen  
• Ein Restrisiko besteht immer und muss getragen werden  
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2 Schutz vor Erdbeben  
 
2.1 Aufgabenteilung 
 
Die Zuständigkeiten für den Schutz vor Erdbeben sind in der Schweiz auf verschiedenen Ebenen angeord-
net. Sowohl Private als auch Behörden, Versicherungen und Fachvereine sind in unterschiedlichen Funktio-
nen zuständig. Da im Schadenfall der Eigentümer haftet, muss es im Interesse jedes einzelnen Bauherren 
liegen – ob privat oder öffentlich - Bauten erdbebengerecht zu erstellen. 
 
Der Eigentümer – öffentlich oder privat - ist für die Sicherheit seiner Baute verantwortlich, so auch bei Erd-
beben. Im Schadenfall haftet er gemäss Art. 58 OR (Haftung des Werkeigentümers). Der Eigentümer ist da-
mit verpflichtet, die Erdbebensicherheit gemäss den geltenden Schweizer Normen beim Erstellen, Betreiben 
oder Unterhalten seiner Bauten zu berücksichtigen. In der Praxis muss er dazu die nötige Fachkompetenz 
bei Architekten und Bauingenieuren einholen. Der Eigentümer ist im Ereignisfall auch für die Schadenbehe-
bung zuständig. 
 
Architekten und Bauingenieure haften gegenüber ihren Auftraggebenden für getreue und sorgfältige Aus-
führung des Auftrags gemäss Art. 398 OR. Sie sind verpflichtet die vereinbarten Leistungen nach den aner-
kannten Regeln der Baukunde zu erbringen (Sorgfaltspflicht). In der Funktion als Gesamtleiter muss der Ar-
chitekt das Thema Erdbebensicherheit in das Bauprojekt einbringen. Als Planer ist er zuständig in Zusam-
menarbeit mit dem Bauingenieur ein erdbebengerechtes Bauwerk zu projektieren und zu realisieren. Der 
Bauingenieur ist dafür verantwortlich, sich fachlich im Erdbebeningenieurwesen aus- und weiterzubilden. 
 
Die Gemeinden sind zuständig für die Erteilung von Baubewilligungen. Damit obliegt ihnen die Prüfung, ob 
allfällige geltenden erdbebenspezifischen Auflagen  in Bauprojekten korrekt berücksichtigt werden. Als Ei-
gentümer sind die Gemeinden für den Erdbebenschutz ihrer eigenen Bauten und Anlagen verantwortlich. 
 
Die Kantone sind für die Baugesetzgebung und damit für die Formulierung erdbebenspezifischer Anforde-
rungen im Bauwesen zuständig. Die Kantone haben somit die Möglichkeit spezifische Auflagen zur Erdbe-
bensicherheit bei den Baubewilligungsverfahren einzuführen und sind dafür verantwortlich die baugesetzli-
chen Rahmenbedingungen für Instandstellung und Wiederaufbau nach einem Ereignis zu setzen. Darüber 
hinaus sind die Kantone für die Bewältigung von Erdbeben zuständig. Als Eigentümer sind sie für den Erd-
bebenschutz ihrer eigenen Bauten und Anlagen verantwortlich. 
 
Der Bund ist für die Erdbebenüberwachung und die nationale Gefährdungsabschätzung zuständig (Schwei-
zerischer Erdbebendienst). Die Aufsichts- und Subventionsbehörden des Bundes können die Umsetzung 
von Massnahmen zur Erdbebenvorsorge verlangen. Der Bund muss die Kantone im Ereignisfall gemäss 
Prinzip der Subsidiarität unterstützen.  Als Eigentümer ist er für den Erdbebenschutz seiner Bauten und An-
lagen verantwortlich. 
 
Versicherungen sind nicht verpflichtet Erdbebenschäden zu decken. Wenn Eigentümer sich freiwillig gegen 
Erdbebenschäden versichern, dann sind die Versicherungen für die Schadenabwicklung im Ereignisfall zu-
ständig. Siebzehn kantonale Gebäudeversicherungen haben einen Pool mit 2 Milliarden Franken geschaf-
fen. Sie haben sich freiwillig verpflichtet diese Mittel bei einem Erdbeben zu verteilen. Die kantonale Gebäu-
deversicherung Zürich deckt Erdbebenschäden aus einem eigenen Fonds mit insgesamt 1 Milliarde Fran-
ken. 
 
Fachvereine 
Der Schweizerische Ingenieur- und Architektenverein (SIA)  erklärt sich zuständig für die Schaffung von 
Normen und Ordnungen im Bauwesen.  
Die Schweizer Gesellschaft für Erdbebeningenieurwesen und Baudynamik (SGEB) vertritt als Fachgesell-
schaft des SIA die Interessen der im Erdbebeningenieurwesen und der Baudynamik spezialisierten Bauin-
genieure. 
 
Die Hochschulen (ETH und FH) sind für die Grundausbildung von Architekten und Ingenieuren im Bereich 
Erdbebeningenieurwesen zuständig sowie für Forschung und Weiterbildung. 
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2.2 Massnahmen 
 
Die Schweiz hat in den vergangenen Jahrzehnten keine schweren Erdbeben erlebt. Historisch notierte Be-
ben in der Schweiz sowie jüngste Erfahrungen aus Nachbarländern zeigen jedoch, dass auch die Schweiz 
auf Schadenbeben vorbereitet sein muss. Der Schutz vor Erdbeben lässt sich durch verschiedene präventi-
ve und vorsorgliche Massnahmen erreichen. Die wichtigste darunter ist das erdbebengerechte Bauen. 
 
2.2.1 Neubauten 
 
Seit Einführung der geltenden Tragwerksnormen des Schweizerischen Ingenieur und Architektenverein (SI-
A) im Jahr 2003 können Tragwerke nach modernen Erdbebenvorschriften konzipiert und bemessen werden. 
Entwurf, Berechnung, Bemessung, konstruktive Gestaltung und korrekte Ausführung entscheiden wesentlich 
über die Erdbebensicherheit und die Schadenanfälligkeit eines Bauwerks. Werden diese Aspekte in enger 
Zusammenarbeit zwischen Architekt und Bauingenieur erarbeitet, dann liegen die Kosten für die Einhaltung 
der Erdbebenanforderungen unter 1 % der Gesamtbaukosten. 
 

 
 

Bild 5: Links: Idealisierter, guter konzeptioneller Entwurf des Tragwerks. Rechts: Gefährliches 
«Soft-storey» mit einem Unterbruch der Aussteifungsbauteile (Stahlbetonwände) im Erd-
geschoss (aus [4]) 

 
 
2.2.2 Umbauten und Instandsetzungen 
 
Ist ein Umbau oder eine Instandsetzung geplant, so ist frühzeitig mit einem Bauingenieur abzuklären, ob ei-
ne Überprüfung der Erdbebensicherheit sinnvoll bzw. erforderlich ist. Relevante Faktoren sind Art und Um-
fang des geplanten Eingriffs, ein Verdacht auf geringe Erdbebensicherheit, die Investitionssumme, der Wert 
des Bauwerks sowie die Restnutzungsdauer. 
 
Ab 2014 wird die Norm SIA 269/8 „Erhaltung von Tragwerken - Erdbeben“ [5] das Merkblatt SIA 2018 „Über-
prüfung bestehender Gebäude bezüglich Erdbeben" [6] ersetzen. Die Grundprinzipien des Merkblattes SIA 
2018 werden beibehalten und zusammen mit der Normenserie SIA 269ff „Erhaltung von Tragwerken“ für 
weitere bestehende Bauten, wie zum Beispiel Brücken, Erd- und Stützbauwerke gelten.  
 
Mit einer fachgerechten Überprüfung der Erdbebensicherheit werden die konzeptionellen und konstruktiven 
Mängel an die Erdbebensicherheit erfasst und der sogenannte Erfüllungsfaktor αeff als Ergebnis der rechne-
rischen Beurteilung bestimmt. Der Erfüllungsfaktor beschreibt, inwieweit die Anforderungen an die Erdbe-
bensicherheit gemäss den gültigen Tragwerksnormen beim überprüften Bauwerk erfüllt sind. Erreicht der Er-
füllungsfaktor einen Wert von 1,0, dann sind diese Anforderungen vollumfänglich erfüllt. Die Mindestanforde-
rungen an die Sicherheit von Personen verlangen einen Erfüllungsfaktor von 0,25. Einen minimalen Erfül-
lungsfaktor von 0,4 wird gewisse Bauwerke mit einem erhöhten Schadenpotential verlangt (Bauwerksklasse 
BWK III, oder Bauwerksklasse II mit wichtiger Infrastrukturfunktion oder Schulgebäude). 
 
Bei einem Erfüllungsfaktor < 0,25 (respektive 0,4 für Sonderfälle) ist die Erdbebensicherheit ungenü-
gend. Es sind zwingend Massnahmen zu ergreifen, um die Mindestanforderungen einzuhalten. Diese sind 
erfüllt, wenn der Erfüllungsfaktor einen Wert von 0,25 (respektive 0,40 für BWKIII) erreicht.   
 
Bei einem Erfüllungsfaktor von 0,25 (respektive 0,4 für Sonderfälle) bis 1,0 ist die Erdbebensicherheit 
mangelhaft. Die Erdbebensicherheit ist weitergehend zu verbessern, wenn sich bei der Gegenüberstellung 
von Kosten und Nutzen die Verhältnismässigkeit von Massnahmen nachweisen lässt. Dabei ist grundsätzlich 
die Erfüllung des normengemässen Zustands für Neubauten anzustreben. Falls dies nicht erreichbar ist, sind 
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zumindest die am weitesten gehenden Massnahmen, die noch verhältnismässig sind, umzusetzen. Die 
Norm SIA 269/8 wird neue Ansätze enthalten um die Risikoreduktion für Sachwerte (Bauten und Inhalte), 
Betrieb und Infrastrukturfunktion zu quantifizieren und diese in der Bestimmung der Verhältnismässigkeit von 
Massnahmen zu berücksichtigen. 
 
Bei einem Erfüllungsfaktor ≥ 1,0 ist die Erdbebensicherheit gemäss geltenden Normen gegeben.  
 
Ist die Erdbebensicherheit ungenügend oder mangelhaft, so sind Vorschläge für Erdbebensicherheitsmass-
nahmen auszuarbeiten und deren Verhältnismässigkeit zu beurteilen. Die Kosten der möglichen baulichen 
oder auch betrieblichen Massnahmen sind situationsabhängig und variieren stark [7], [8]. Synergien mit ei-
nem geplanten Bauvorhaben beeinflussen die Verhältnismässigkeit positiv. 
 
 
3 Relevanz für die Geotechnik 
 
 
3.1 Einfluss der lokalen Geologie auf die Gefährdung 
 
3.1.1 Amplifikationseffekte durch lokale Geologie 
 
Die Stärke und Dauer der Erdbebenerschütterungen an einem Standort hängen sehr stark von den Eigen-
schaften des lokalen Baugrunds ab. Die Norm SIA 261 umfasst fünf Baugrundklassen von A bis E mit unter-
schiedlichen Amplifikationseffekten auf die Erdbebeneinwirkung sowie die Baugrundklasse F für struktur-
empfindliche und organische Böden, für die besondere Untersuchungen verlangt werden. Der relative Ein-
fluss auf die genormte Erdbebeneinwirkung aufgrund der Baugrundklasse variiert von 1,0 bis maximal 2,7. 
 
Mit der Teilrevision der Norm SIA 261 (2014) ist die Beschreibung der Baugrundklassen angepasst worden, 
sodass sie nah an der Beschreibung vom Eurocode 8 – Teil 1 [9] liegt (Tabelle 2).  
 
BGK Angepasste Beschreibung, 2014 Beschreibung, 2003 

A Fels oder andere felsähnliche geologische Forma-
tion mit höchstens 5 m Lockergestein an der 
Oberfläche 

Harter Fels (z.B. Granit, Gneis, Quarzit, Kiesel- 
kalk, Kalk) oder weicher Fels (z.B. Sandstein, Na-
gelfluh, Juramergel, Opalinuston) unter max. 5 m 
Lockergesteinsabdeckung 

B Ablagerungen von sehr dichtem Sand, Kies oder 
sehr steifem Ton, mit einer Mächtigkeit von min-
destens einigen zehn Metern, gekennzeichnet 
durch einen allmählichen Anstieg der mechani-
schen Eigenschaften mit der Tiefe 

Ablagerungen von grossräumig zementiertem 
Kies und Sand und/oder vorbelastete Locker- ge-
steine mit einer Mächtigkeit über 30 m 

C Ablagerungen von dichtem oder mittel dichtem 
Sand, Kies oder steifem Ton mit einer Mächtigkeit 
von einigen zehn bis mehreren hundert Metern 

Ablagerungen von normal konsolidiertem und un-
zementiertem Kies und Sand und/oder Mo- rä-
nenmaterial mit einer Mächtigkeit über 30 m 

D Ablagerungen von lockerem bis mittel dichtem ko-
häsionslosem Lockergestein  (mit oder ohne eini-
ge weiche kohäsive Schichten), oder von vorwie-
gend weichem bis steifem kohäsivem Lockerge-
stein 

Ablagerungen von nicht konsolidiertem Feinsand, 
Silt und Ton mit einer Mächtigkeit über 30 m 

E Oberflächlicher Schicht von Lockergestein  mit vs-
Werten nach C oder D und veränderlicher Dicke 
zwischen 5 m und 20 m über einem Bodenmateri-
al mit vs > 800 m/s 

Alluviale Oberflächenschicht der Baugrund- klas-
sen C oder D mit einer Mächtigkeit zwischen 5 
und 30 m über einer steiferen Schicht der Bau-
grundklassen A oder B 

F Strukturempfindliche, organische und sehr weiche 
Ablagerungen (z.B. Torf, Seekreide, weicher 
Lehm) mit einer Mächtigkeit über 10m 

Strukturempfindliche und organische Ablage- run-
gen (z.B. Torf, Seekreide, Rutschmassen) mit ei-
ner Mächtigkeit über 10 m 

 
Tabelle 2: Angepasste Beschreibung der Baugrundklassen in der Norm SIA 261 [1] 
 
Diese Anpassung wurde aus Konsistenzgründen gemacht, da die Antwortspektren der Norm SIA 261, die 
mit den Baugrundklassen verknüpft sind aus dem Entwurf des Eurocode 8 für die Erarbeitung der Norm SIA 
261 übernommen worden sind. Die angepasste Beschreibung ist mehr auf die geotechnischen Eigenschaf-
ten des Bodens (Lithologie, Dichte) und weniger auf einer geologischen Beschreibung fokussiert. Sie hat je-
doch keine grosse Konsequenz für die Praxis und bedingt im Prinzip keine allgemeine Hinterfragung der 
bisherigen Bestimmung von seismischen Baugrundklassen nach SIA 261 (2003), sei es für die Karten der 
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Baugrundklassen oder projektspezifisch. Im Zuge der Revision der Norm SIA 261 und teilweise aus Konse-
quenz der Revision der Baugrundklassen werden die Richtlinien des ehemaligen Bundesamt für Wasser und 
Geologie „Verfahren zur Erstellung und Verwendung von Mikrozonierungsstudien in der Schweiz“ von 2004 
[10] revidiert und Beginn 2015 neu als Publikation des Bundesamtes für Umwelt herausgegeben. 
 
Ein zweiter Lösungsansatz für die Berücksichtigung des Einflusses der lokalen Geologie auf die Erdbeben-
einwirkung besteht in der Modellierung der Amplifikation der Erdbebenwellen in der lokalen Geologie mittels 
einer spektralen seismischen Mikrozonierung. Dieses Verfahren ist aufwändig und wird vor allem für Zonen 
oder Bauwerke mit hohem Risikopotential verwendet. Als Ergebnis werden zonenspezifische Antwortspek-
tren bestimmt, die anstatt der Antwortspektren der Norm SIA 261 zur Bestimmung der Erdbebeneinwirkung 
für die Bemessung oder Überprüfung von Bauwerken benutzt werden können. Zonen, für welche entweder 
Karte der Baugrundklassen nach SIA 261 oder spektrale Mikrozonierungen bestehen, können auf der Inter-
netapplikation des BAFU abgefragt werden (http://map.geo.admin.ch -> Naturgefahren -> Erdbeben). 
 
 
3.1.2 Felsstürze und Hanginstabilitäten 
 
Die Analyse von historischen Erdbeben in der Schweiz zeigt, dass Bergstürze, Felsstürze und Hanginstabili-
täten durch Erdbeben ausgelöst oder reaktiviert werden können [11]. Solche Phänomene sind in Gebirgsre-
gionen massgebend für die Verletzbarkeit von Verkehrsachsen bei Erdbeben. Diese Instabilitäten können 
bis zu mehreren Zehner Kilometern vom Epizentrum auftreten und betreffen vor allem Felsmassen und na-
türliche Hänge die bereits ohne Erdbebeneinwirkungen eine eher labile Situation aufweisen [12]. Potentiell 
betroffene Gebiete können daher zum Teil anhand von Gefahrenkarten für gravitative Naturgefahren erkannt 
werden. 
 

 
 
Bild 6: Steinschläge auf einer Strasse und Felssturz auf einem Haus, Christchurch Erdbeben 

vom 22. Februar 2011, Magnitude 6,0 (Quelle: wikimedia commons) 
 
Katastrophale Instabilitäten von Hängen können auch stattfinden, wenn die Eigenschaften von sensiblen 
Böden durch die Erdbebeneinwirkungen so vermindert werden, dass die Stabilität unter ständigen Lasten 
nach den Erdbebenerschütterungen nicht mehr gewährleistet ist. Die Minderung der Eigenschaften von sen-
siblen Böden ist auch die Erklärung weshalb Instabilitäten manchmal nicht beim Hauptbeben sondern infolge 
kleinerer Nachbeben auftreten. 
 
Bei Hängen mit potentiellen Rutschmassen für welche keine deutliche Minderung der Widerstandsparameter 
des Bodenmaterials nach Erdbebenerschütterungen zu erwarten ist, sollte die momentane Überschreitung 
der stabilisierenden Kräfte durch die Erdbebeneinwirkung zu einer Kumulation von permanenten Verschie-
bungen führen. Die Grösse dieser Verschiebungen hängt von der Sicherheitsreserve bezüglich Stabilität un-
ter ständigen Lasten und die Höhe der Erdbebeneinwirkung ab. Das Bild 7 zeigt einen Ansatz zur Bestim-
mung solcher permanenten Verschiebungen. Dieser Ansatz ist generell für die Mechanismen Geländebruch 
und Gleiten anwendbar sofern die Rutschmasse näherungsweise als starrer Körper betrachtet werden kann. 
Dabei ist die kritische Beschleunigung acrit, die horizontale Bodenbeschleunigung bei welcher der kraftba-
sierte Nachweis für den Grenzzustand Gleiten oder Geländebruch mit qa = 1,0 und  qh = zutreffender Wert 
gemäss Norm SIA 267 (2013) [13] gerade erfüllt ist. Für die Bestimmung von acrit sind charakteristische Bo-
denkennwerte zu verwenden.  
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Bild 7: Bleibende Verschiebung (wbd) als Funktion der Bodenbeschleunigung und der kritischen 

Bodenbeschleunigung acrit für die Nachweise der Grenzzustände Gleiten und Gelände-
bruch. Die Kurven entsprechen 50% Fraktilwerte. Eine obere Grenze (Fraktilwert > 95%) 
entspricht eine Verdoppelung dieser Werte. (Quelle [5]) 

 
 
3.1.3 Bodenverflüssigung 
 
Lockere sandige und siltige wassergesättigte Böden können bei Bodenerschütterungen hohe Porrenwasser-
überdrücke erfahren bis zu einer vollen Verflüssigung. Die Analyse von historischen Erdbeben in der 
Schweiz zeigt, dass Bodenverflüssigung für unsere Seismizität bei sensiblen Böden möglich ist [11]. Die 
Konsequenz von Porrenwasserüberdrücke und Bodenverflüssigung ist eine Minderung respektive ein Ver-
lust der Tragfähigkeit des Bodens, was typischerweise zu Setzungen und Verkippungen von Bauten führt 
(Bild 8). 
 
Aufgrund von Untersuchungen basierend auf aktuellen und gut abgestützten empirischen Methoden zur Be-
stimmung des Potentials von Bodenverflüssigung [14], kommt man zu den folgenden Schlüsse: 
 

• Solange der Bemessungswert der horizontalen  Bodenbeschleunigung nach Norm SIA 261 (agd . S . 
γ f)  kleiner als 1,1 m/s2 ist, sollte keine Bodenverflüssigung auftreten.   

• Das Potential und der Effekt von möglichen Porenwasserüberdrücken dürfen vernachlässigt werden, 
wenn agd . S . γ f   < 0,9 m/s2 ist.  
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Als Vergleich gibt die Tabelle 3 die mögliche Variation von agd . S . γ f  je nach Erdbebenzone auf einem Bo-
den der Baugrundklasse D, die wahrscheinlichste Baugrundklasse für Böden mit verflüssigbaren Schichten. 
Dabei ist festzustellen, dass für die Bauwerksklasse I in der Erdbebenzone 1, die potentielle Probleme von 
Bodenverflüssigung und Porenwasserüberdrücke auf Bemessungsniveau von vorne weg vernachlässigt 
werden dürfen.   
 

  
 
Bild 8: Setzungen aufgrund einer Bodenverflüssigung. Links: Izmit Türkei (Magnitude Mw 7,4), 1999 (Bild: 

Marc Badoux, Lausanne). Rechts Emilia Romagna (Magnitude Mw 5,9), 2012 (Bild: Autor) 
 
 

Erdbebenzone agd . S . γ f 
Bauwerksklasse I Bauwerksklasse II Bauwerksklasse III 

1 0,81 0,97 1,14 
2 1,35 1,59 1,89 
3a 1,75 2,10 2,45 
3b 2,16 2,59 3,02 

 
Tabelle 3: Bemessungswert der horizontalen Bodenbeschleunigung agd . S . γ f  für die Baugrund-

klasse D (S = 1,35) je nach Erdbebenzone und Bauwerksklasse 
 
 
Bei der Revision der Norm SIA 267(2013) und der Erarbeitung der neuen Norm SIA 269/8 wurden neuen 
Bestimmungen und informative Anhänge eingeführt, um das Potential von Bodenverflüssigung und Poren-
wasserüberdrücke im Rahmen von Projekten zu beurteilen (siehe Beispiel im Bild 9). Wichtig zu erkennen ist 
dass empirische Methoden basierend auf „cone penetration tests (CPT)“ aufgrund der deutlich höheren Zu-
verlässigkeit von CPT-Messungen gegenüber „standard penetration tests (SPT)“ bevorzuzugen sind. 
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 Bild 9: Kritische Bodenbeschleunigung acrit für Bodenverflüssigung als Funktion vom standardieserten 

CPT-Spitzendruck qc1N und vom Gehalt mit Korn < 0,063 mm (FC) (Quelle [5]) 
 
 
3.2 Fundationen 
 
3.2.1 Erdbebengerechter Entwurf und konstruktive Details 
 
Der erdbebengerechte Entwurf eines Bauwerks weist einen klaren Kräftefluss von den aussteifenden Trag-
werkselementen bis in den Boden auf (Bild 10, links). Weiterhin sollen bei Fundationen gewisse konstruktive 
Details berücksichtigt werden, die zu einem guten Erdbebenverhalten beitragen. Darunter fallen zum Bei-
spiel die Verbindung von Einzelfundamenten, die Umschnürungsarmierung von Betonpfählen und die Ver-
bindung zwischen Pfahlköpfen und Überbau, sodass die Querkräfte und Zugkräften aus der Erdbebenein-
wirkung in die Pfähle eingeführt werden können (Bild 10).  
 

 
 
Bild 10: Idealisierter Kraftfluss bis im Baugrund (links), Zug- und Druck Verbindungen von Flachfundamen-

ten (Mitte) und Verbindung eines Mikropfahles mit dem Überbau 
 
3.2.2 Relevanz der Erdbebeneinwirkungen je nach Fundationssystem 
 
Die Relevanz der Erdbebeneinwirkungen für Fundationen bei einer Bemessung oder einer Beurteilung der 
Erdbebensicherheit variiert sehr stark je nach Fundationssystem. Bei isolierten Flachfundamenten unter 
aussteifenden Wänden oder Brückenpfeilern sind kraftbasierte Nachweise für Kippen und Grundbruch oft 
schwer zu erbringen und können zu deutlichen Vergrösserungen der Abmessungen der Fundation oder so-
gar zu einer Änderung des Fundationssystem führen (Bild 11). Im Gegenteil bei Gebäuden mit Unterge-
schossen die als starre Betonkiste betrachtet werden können, sind die Nachweise der Tragsicherheit für die 
Fundationen unter Erdbebeneinwirkungen in der Regel eher unproblematisch, sofern die Erdbebenkräften 
der aussteifenden Elementen in den Untergeschossen richtig eingeführt werden. Eine weitere Situation wo 
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Erdbebeneinwirkungen für die Bemessung oder die Überprüfung von Fundationen massgebend sein kann ist 
eine Pfahlfundation mit einer verflüssigbaren oder sehr weichen Bodenschicht über mehrere Metern unter 
der Oberfläche. 
 

 
 
Bild 11: idealisierte Abmessungen einer Flachfundation für ständige Lasten (links) und für Erd-

bebeneinwirkungen (rechts) 
 
 
3.2.3 Kipp- und Grundbruchnachweise – Limiten der kraftbasierten Nachweise 
 
Kraftbasierte Kipp- und Grundbruchnachweise unter Erdbebeneinwirkungen sind manchmal schwierig zu er-
bringen und können dazu führen, dass Fundationen massiv „überdimensioniert“ werden, oder dass die Fun-
dation als massgebender Problem bei einer Überprüfung der Erdbebensicherheit eingestuft wird. Die Erfah-
rung aus reellen Erdbeben, Versuchen und numerischen Simulationen zeigen hingegen, dass ein kurzfristi-
ges Abheben oder eine kurzfristige Überschreitung des Grundbruchwiderstandes in vielen Fällen nicht dra-
matisch sind und nur zu begrenzten Schäden (vor allem permanenten Verschiebungen) führen. Sie haben 
auch den positiven Effekt, dass sie die Kräften und Verformungen in der Tragstruktur unter Erdbebeneinwir-
kungen sogar limitieren, weil sie das gesamte System weniger steif machen (Bild 12). 
 

 
 
Bild 12: Verstärkte Fundation eines Brückenpfeilers (links), um den kraftbasierten Nachweis für Kippen und 

Grundbruch unter Erdbebeneinwirkungen einzuhalten. Die Fundation bleibt elastisch und erfährt 
keine permanente Verschiebungen. Die Erdbebenkräfte im Brückenpfeiler werden aber damit er-
höht. Rechts: die unverstärkte Fundation erfährt kurzfristige Abhebungen und Setzungen unter 
Erdbebeneinwirkungen und erleidet permanente Verschiebungen. Dafür werden aber die Erdbe-
benkräften im Brückenpfeilers kleiner. Wo liegt das Optimum zwischen den beiden Situationen? 
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Forschungsarbeiten gehen in die Richtung, dass man Kippen oder Grundbruch bei Erdbebeneinwirkungen 
unter gewissen Bedingungen zulassen sollte. Diese neue Denkweise geht gegen die heutige Philosophie, 
dass eine Fundation elastisch bleiben muss, weil sie aufwendig zu reparieren ist. Sie nimmt aber im Kauf 
dass diese Bedingung in gewissen Fällen zu unverhältnismässigen Massnahmen führen kann und sogar für 
die Erdbebensicherheit des gesamten Bauwerks kontraproduktiv sein kann. Diese neue Denkweise ist sehr 
wichtig im Bezug auf die Überprüfung von bestehenden Bauten, wo Kippen oder Grundbruch unter Umstän-
den das massgebende Problem bei einer kraftbasierten Überprüfung sein können. Leider fehlen noch weit-
gehend Ansätze um diese neue Konzepte in einem normierten Rahmen umzusetzen. 
 
 
3.3 Stützbauwerke 
 
Die Erfahrung bei reellen Erdbeben im Ausland, sowie Laborversuche zeigen, dass Stützbauwerke, die für 
ständige Lasten richtig konzipiert wurden sich bei Erdbebeneinwirkungen tendenziell sehr gut verhalten und 
nur sehr selten und für Einwirkungen, die deutlich höher als was in der Schweiz für die Bemessung von 
Neubauten zu berücksichtigen ist versagen. Solche Bauwerke weisen eine deutlich kleinere Verletzbarkeit 
als Hochbauten auf. Dieses Bild steht im Wiederspruch wenn man eine Bemessung von einem Stützbau-
werk nach SIA 267 (2003) führt, wo schon ab relativen kleinen Bemessungswerten der Bodenbeschleuni-
gung, der Lastfall Erdbeben massgebend wird. Diese Konservativität in der Norm SIA 267 von 2003 wurde 
erkannt und in der Revision der Norm SIA 267 (2013) berücksichtigt.  
 
In der Revision der Norm SIA 267 wurden folgenden Anpassungen im Sinne eines Abbaus der Überkonser-
vativität von Nachweisen der Tragsicherheit bei Stützbauwerken eingeführt: 

• neue Ausschlusskriterien wurden definiert für welche der Nachweis der Tragsicherheit für die Bemes-
sungssituation Erdbeben für Stützbauwerke, Anschnitte, Schüttungen und Erddämme der Bauwerksklassen I 
oder II vernachlässigt werden darf. 

• der Wert des seismischen Verhaltensbeiwertes qa, der die Toleranz für bleibende Verschiebungen 
infolge Erdbebeneinwirkungen berücksichtigt wurde angepasst. Für verankerte Wände besteht zum 
Beispiel neu die Möglichkeit einen qa-Wert unter gewissen Bedingungen bis 2,0 anstatt 1,0 wie bis-
her anzusetzen.  

• Ein neuer Beiwert qh für die Ausdehnung des Bruchkörpers wurde eingeführt. Dieser Beiwert be-
rücksichtigt die Tatsache, dass die Bodenbeschleunigung bei grösseren Bruchkörpern nicht gleich-
zeitig über den ganzen Bruchkörper auftritt.  

• Bei nicht abgestützten Stützmauern ist neu die Wirkungslinie der Zusatzdrücke (Differenz zwischen 
erhöhtem und statischem Druck) wie jene der statischen Drücke anzusetzen (Bild 13). 

• Der vertikale Anteil der Erdbebeneinwirkung nach Ersatzkraftverfahren Av,d des Baugrunds hat wenig 
Einfluss auf die Bestimmung der Sicherheit und darf darum in Stabilitätsberechnungen sowie bei der 
Bemessung von Stützbauwerken in der Regel vernachlässigt werden. 

 

 
Bild 13: Wirkungslinie der Zusatzdrücken für nicht abgestützten Stützmauern gemäss SIA 267, Ausgabe 

2003 (links) und Ausgabe 2013 (rechts) 
 
Weiterhin hat sich in der Praxis gezeigt, dass viele Wissenslücken bei der Auswahl von angemessenen An-
nahmen und Methoden für die Bemessung oder Überprüfung von Stützbauwerken unter Erdbebeneinwir-
kungen bestehen. Mit einer neuen ASTRA-Richtlinie, die Ende 2014 durch eine Zusammenarbeit vom Bun-
desamt für Umwelt, Bundesamt  für Strassen und die SBB publiziert wird werden wichtigen Beiträge zur 
Schliessung dieser Lücken zur Verfügung gestellt. Diese neue Richtlinie beruht auf Studien, die in den letzen 
4 Jahren vom ASTRA, dem BAFU und den SBB in Auftrag gegeben worden sind [12], [15].  
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4 Schlussfolgerungen  
 
Schadensbeben sind nicht so selten wie man denkt und die Erdbebengefährdung ist bei Bauprojekten über-
all in der Schweiz zu berücksichtigen.  
 
Im Vergleich zu Tragstrukturen von Hochbauten sind Fundationen, Erd- und Stützbauwerke unter Erdbe-
beneinwirkungen in der Regel deutlich weniger verletzbar. Erdbebeneinwirkungen können aber unter gewis-
sen Umständen für deren Bemessung oder Überprüfung massgebend sein. In der Erdbebenzone 1 in der 
Schweiz ist es aber für viele Fälle aus der Praxis nicht der Fall.  
 
Erkannte überkonservative Annahmen für kraftbasierte Nachweise unter Erdbebeneinwirkungen nach Norm 
SIA 267 (2003) wurden mit der Teilrevision von 2013 entschärft. Falls kraftbasierte Nachweise für Kippen, 
Grundbruch und Gleiten unter Erdbebeneinwirkungen zu deutlichen Mehrkosten bei Neubauten und zu ei-
nem Ertüchtigungsbedarf für bestehenden Bauten führen, können deformationsbasierte Ansätze umgesetzt 
werden, um die Schlussfolgerungen der kraftbasierten Nachweise zu hinterfragen. Für deformationsbasierte 
Ansätze fehlen aber bisher weitgehend normierte Rahmenbedingungen und Praxisanweisungen. Diese Lü-
cken werden zum Teil mit der neuen Norm SIA 269/8 und die vorgesehene ASTRA-Richtlinie „Bemessung 
und Überprüfung von Erd- und Stützbauwerken unter Erdbebeneinwirkungen entlang von Verkehrswegen“ 
geschlossen.  
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Microzonages sismiques en Suisse 
 
 
1 Introduction 
 
En cas de séisme, les ondes se propageant dans le sol sont piégées dans les dépôts meubles, ce qui a pour 
conséquence d'augmenter l'amplitude et / ou la durée du mouvement sismique, par rapport à celui mesuré 
sur un site rocheux voisin. Les caractéristiques de cette amplification (nommée effet de site) dépendent des 
propriétés géotechniques des dépôts meubles et de la géométrie du substratum rocheux. Le nombre limité 
de classes de sol de fondation, selon la norme SIA 261, ne peut pas tenir compte de manière précise de la 
multitude d'effets de site possibles. Dans certaines géométries et natures de dépôts, les spectres associés à 
ces classes de sol peuvent s'avérer être mal adaptés pour un bon dimensionnement sismique. La 
détermination de spectres spécifiques au site, sur une région donnée, s'appelle microzonage sismique 
spectral. 
 
 
 
2 Méthodologie 
 
Le bureau Résonance Ingénieurs-Conseils SA a eu plusieurs occasions de réaliser des études de 
microzonages sismiques, notamment dans les cantons de Valais et de Vaud. Les chapitres ci-dessous 
décrivent la méthodologie appliquée par Résonance Ingénieurs-Conseils SA pour mener à bien ces études. 
 
La détermination de spectres spécifiques au site s'effectue au moyen de simulations numériques 1D ou 2D 
des effets de site, selon la géométrie du site considéré (éventuellement même 3D dans certaines 
configurations particulières). La figure 1 schématise ce processus.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 1: Calcul des effets de site en surface, à partir du profil géologique et du mouvement 

sismique correspondant à l'aléa régional à la base des dépôts meubles 
 
 
Pour les simulations 1D, le logiciel CyberQuake est utilisé [1]. Ce logiciel permet de calculer les mouvements 
du sol dans le cas d’une propagation verticale d’ondes planes dans une colonne de sol avec des couches 
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planes et horizontales. Il simule les mouvements non-linéaires du sol par une approche viscoélastique 
linéaire équivalente. Cette méthode, développée par Seed et Idriss dans les années 70, est celle qui est 
utilisée pour simuler la non-linéarité des matériaux dans le logiciel SHAKE [2], représentant une référence 
classique en la matière. 
 
Pour les simulations 2D, un programme écrit par P.-Y. Bard (ISTerre, anciennement LGIT, Grenoble) est 
utilisé. Ce programme est basé sur une méthode de calcul dite méthode d’Aki-Larner [3]. Dans le cadre du 
projet Interreg III-B Sismovalp, Résonance a contribué, en collaboration avec l'ISTerre, au développement 
d'une nouvelle version du programme qui permet la prise en compte du comportement non-linéaire des 
matériaux, au moyen d'une procédure linéaire équivalente, similaire à celle du logiciel CyberQuake. Ce 
programme a été testé sur des vallées théoriques avant d'être appliqué dans le cadre du microzonage 
sismique spectral des secteurs de Brigue et Viège [4], [5]. 
 
Pour l'ensemble de ces simulations, trois éléments doivent être déterminés : 
– le profil de vitesse des ondes de cisaillement (ondes S) dans les dépôts meubles, estimé à l'aide de 

corrélations à partir des paramètres géotechniques et de différentes mesures géophysiques ; 
– le comportement non-linéaire des sols meubles, pour tenir compte du fait qu'au fur et à mesure que le 

taux de déformation s'accroît, la rigidité du sol se réduit tandis que l'amortissement devient plus 
important; 

– le mouvement sismique à la base des sols meubles, caractéristique de l'aléa régional au rocher. 
 
Ces étapes sont décrites dans les chapitres suivants. 
 
 
2.1 Profil de vitesse du sol 
 
La collaboration avec un bureau de géologie / géotechnique connaissant bien le site est nécessaire. La 
vitesse des ondes S est, avec l'estimation de la géométrie du soubassement rocheux, le paramètre ayant le 
plus d'influence sur l'effet de site. Or, ce paramètre est généralement mal connu, d'où la nécessité d'avoir 
recours à plusieurs outils de détermination et de tenir compte d'une variation du profil moyen en ondes S 
dans les simulations. Dans un premier temps, le profil de vitesse des ondes S est déterminé au moyen de 
corrélations avec les paramètres géotechniques, disponibles dans la littérature (par exemple [6]). 
 
Ensuite, il est possible de réaliser des profils sismiques par la technique MASW qui permet de déterminer les 
vitesses des ondes S dans les couches superficielles. Cette méthode donne des résultats d'une qualité 
similaire à celle des tests cross-hole, mais à un coût bien inférieur, pour les couches superficielles. La 
réalisation de tels profils permet donc une meilleure définition des paramètres d'entrée nécessaires pour les 
simulations numériques des effets de site. Ce sont d'ailleurs les couches superficielles qui ont souvent le 
plus grand impact sur les effets de site. Dans certains cas, il est également possible de réaliser des profils 
de sismique réfraction, afin d'estimer la profondeur du substratum rocheux, parfois inconnue, comme illustré 
sur la figure 2. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 2: Exemple de profil de sismique réflexion indiquant la limite du bedrock (bureau Geo2X) 
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La méthode H/V, quant à elle, est une méthode empirique pour déterminer la fréquence fondamentale des 
sédiments reposant sur un substratum rocheux. Elle consiste à mesurer les vibrations ambiantes puis à faire 
le rapport des spectres de Fourier entre la composante horizontale (moyenne des deux composantes 
horizontales perpendiculaires mesurées) et la composante verticale ([7], [8]). Les résultats des mesures H/V 
doivent toujours être interprétés avec prudence car de nombreuses perturbations sont susceptibles de venir 
parasiter les enregistrements. Les recommandations pour une interprétation correcte ont été fixées par le 
projet de recherche européen SESAME [8]. En pratique, on obtient un pic à la fréquence propre 
fondamentale des dépôts meubles. La valeur de cette fréquence propre permet d'ajuster le profil de vitesse 
des ondes S moyen, si la profondeur du substratum est connue. 
 
 
2.2 Comportement du sol 
 
Afin de tenir compte du comportement non linéaire des sols sous sollicitation sismique, il convient d'entrer, 
en plus des vitesses des ondes S, le comportement mécanique des différentes couches. Cela consiste à 
fournir les fonctions liant le module de cisaillement et l’amortissement à la déformation, pour les différentes 
formations (courbes G-γ et D-γ, respectivement). Le programme de calcul des effets de site (1D ou 2D) 
commence par calculer une première fois la propagation verticale des ondes dans les différentes couches 
horizontales. Ensuite, il détermine la déformation dans les couches et ajuste en conséquence le module de 
cisaillement (G) et l’amortissement (D) en fonction du comportement des matériaux que l’on a indiqué en 
entrée du programme (courbes G-γ et D-γ). Le programme recalcule alors le mouvement des ondes dans 
ces couches déformées. Il procède ainsi à plusieurs itérations jusqu’à ce que la différence entre la 
déformation obtenue et celle utilisée en entrée pour la définition de G et D soit inférieure à un seuil de 
tolérance que l’on peut fixer. Le programme calcule alors le mouvement du sol en surface à partir des 
paramètres géotechniques qui ont été déterminés lors de la dernière itération. 
 
 
2.3 Séismes de référence 
 
L'aléa sismique de la Suisse, servant actuellement de référence, a été déterminé par le Service 
Sismologique Suisse (SED), en 2004. Une révision est en cours, mais non encore publiée. Sont ainsi 
disponibles les valeurs de l'accélération spectrale, pour les fréquences de 0.5, 1, 2, 3, 5, 10 et 12 Hz, pour 
différentes périodes de retour. Ces valeurs d'accélération sont valables pour un sol de type rocher. Le 
spectre d'input correspondant est déterminé comme passant par les points discrets de l'aléa entre 0.5 et 12 
Hz, et une forme spectrale de type A en dehors de ces limites. 
 
Pour le calcul des effets de site, plusieurs accélérogrammes sont retenus. Certains proviennent de la base 
de données "European Strong-Motion Database, Volume 2" [9]. D'autres sont créés avec un logiciel 
développé par Sabetta and Pugliese [10]. Ce programme permet de générer des accélérogrammes semi-
artificiels, pour un couple magnitude-distance et un type de sol donné. Ces accélérogrammes sont qualifiés 
de semi-artificiels car, contrairement à d'autres logiciels comme SIMQKE, ils sont créés à partir 
d'enregistrements réels provenant d'une base de données italienne et, surtout, leur contenu fréquentiel varie 
avec le temps, comme c'est le cas pour des séismes réels. 
 
Les séismes d'input sont choisi de manière à ce que leurs spectres couvrent, ensemble, la forme du spectre 
d'input de l'aléa régional. De plus, ils sont choisis tels que leurs couples magnitude - distance correspondent, 
approximativement, à ceux qui dominent l'aléa régional. 
 
 
2.4 Etude de sensibilité 
 
Plusieurs aspects sont traités dans le cadre d'une étude de sensibilité, afin de tenir compte des incertitudes 
associées à la détermination de certains paramètres. Par exemple, dans le cas d'une configuration 2D du 
substratum rocheux, des calculs 1D sont également menés, avec les mêmes séismes d'input, à titre de 
comparaison, de manière à apprécier l'importance de l'effet 2D et à mettre en évidence la gamme de période 
dans laquelle il est significatif. De même, la profondeur du substratum rocheux, si elle est mal connue, peut 
être variée entre des valeurs minimale et maximale. 
 
La vitesse des ondes S est, avec l'estimation de la géométrie du soubassement rocheux, le paramètre le 
plus déterminant dans la modélisation de l'effet de site. Ce paramètre est généralement mal connu, d'où la 
nécessité de tenir compte d'une variation du profil moyen en ondes S dans les simulations. Le paramètre de 
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vitesse est varié d'un facteur 1.4, dans les sols meubles, ce qui correspond a une variation d'un facteur 2 du 
module de cisaillement maximal (Vs = (Gmax/ρ)1/2). 
 
Enfin, les ondes sismiques excitant la vallée lors d'un tremblement de terre n'arrivent pas forcément avec 
une incidence proche de la verticale, cela dépend des caractéristiques du séisme (distance, profondeur). 
Ainsi, en général, les simulations 2D sont effectuées avec une arrivée des ondes sous incidence normale 
ainsi qu'avec un angle de plus ou moins 30° par rapport à la verticale.  
 
 
2.5 Calcul des fonctions d'amplifications et spectres 
 
Les effets de site sont calculés à l'aide de calculs 1D et 2D, pour les différents séismes de référence choisis. 
Les résultats obtenus sont présentés sous la forme de "fonctions d'amplification" (rapport entre le spectre de 
réponse obtenu en surface des dépôts et le spectre de réponse du séisme d'input, valable pour un site 
rocheux de surface, avec Vs = 1500 m/s), comme indiqué sur le schéma de la figure 3.  
 
Ensuite les fonctions d'amplification sont multipliées par le spectre de réponse correspondant au rocher dur 
(spectre "input rocher", déterminé à partir des valeurs d'aléa discrètes comme indiqué au chapitre 2.3), afin 
d'obtenir les spectres de réponse correspondants, comme indiqué sur le schéma de la figure 4. 
 
Finalement, pour chaque cas de figure de l'étude de sensibilité (variation Vs, angle d'incidence, etc.), le 
spectre moyen pour les différents séismes d'input est calculé.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 3: Schéma synthétique des étapes pour l'obtention de la fonction d'amplification. "Séisme 

input" = séisme correspondant à un rocher de surface 
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Figure 4: Etapes pour le calcul du spectre de réponse 
 
 
 
2.6 Détermination de spectres spécifiques 
 
A l'issue de l'ensemble des calculs ainsi menés, les résultats sont comparés entre eux puis classés par 
groupe ayant une forme similaire. A chacun de ces groupes est ensuite attribué un spectre dont la forme est 
du même type que celle des spectres de la norme SIA 261, comme illustré sur la figure 4, en rouge. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 4: Spectres de réponse élastiques de l'ensemble des résultats conduisant à une forme 

spectrale spécifique (en rouge) dans la région de Payerne. Comparaison avec le spectre 
de la norme SIA 261 pour un sol classe D (en noir) 
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Une dernière étape permet ensuite de délimiter les zones géographiques auxquelles sont attribués chacun 
des spectres spécifiques ainsi déterminés. Ces zones correspondent aux endroits où la réponse du sol est 
similaire. La carte des iso-fréquences propres du sol est souvent utile comme aide à la délimitation des 
zones. La figure 5 montre l'exemple de la carte de microzonage sismique obtenue pour la région d'Yverdon. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 5: Microzonage de la région d’Yverdon : quatre spectres spécifiques associés à leur zone 

de validité 
 
 
 
3 Résultats et conclusions 
 
La forme et l'expression analytique des spectres spécifiques ainsi déterminés sont mises à disposition sur le 
guichet cartographique de la Confédération (http://map.geo.admin.ch), en remplacement des spectres des 
classes de sols de fondation selon SIA 261. Ils peuvent ainsi être utilisés par les ingénieurs dans le cadre du 
contrôle ou du dimensionnement des structures. 
 
Ces spectres spécifiques permettent une meilleure prise en compte de l'influence de la géologie locale sur le 
mouvement sismique, par rapport aux spectres moyens des classes de sols de fondation de la norme SIA 
261. Il est recommandé d'utiliser ces spectres à la place de ceux de la norme SIA 261, paragraphe 16.2.3.1, 
pour le contrôle ou le dimensionnement sismique des structures. Les spectres inélastiques peuvent être 
calculés en analogie avec les formules du paragraphe 16.2.4.1 de la norme SIA 261. En particulier, pour les 
bâtiments neufs, l'accélération spectrale minimale de dimensionnement, 0.1•γf•agd/g, doit être respectée. 
 
Actuellement, les secteurs ayant fait l'objet d'un microzonage sismique sont Bâle (étude très approfondie 
menée par le SED), Brig-Visp, Sion, Monthey et la vallée du Rhône vaudoise, Vevey-Montreux, Lausanne, 
Yverdon, Payerne et Avenches (études menées par Résonance Ingénieurs-Conseils SA), comme le montre 
la figure 6, issue du guichet cartographique de la Confédération. 
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Figure 6: Secteurs ayant fait l'objet d'un microzonage sismique spectral (source 

http://map.geo.admin.ch). Le secteur de Vevey-Montreux a également été traité mais ne 
figure pas encore sur cette carte 
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Allgemeine Konzepte des seismischen Entwurfs 
und der Bemessung in der Geotechnik mit Anwendung auf Hänge  
 

1 Einleitung 
 
Die seismische Bemessung beruht in der Geotechnik in den meisten Fällen auf einem quasi statischen Ver-
fahren. Dabei wird die seismische Belastung durch eine Ersatzkraft ersetzt, in das die maximale Beschleuni-
gung eingeht. Dies führt insbesondere bei Stützbauwerken und anderen Erdbauwerken häufig dazu, dass 
die Berechnung unrealistisch grosse Belastungen aufnehmen muss bzw. die Tragsicherheit im Lastfall Erd-
beben nicht, oder nur ungenügend nachgewiesen werden kann. Dieser rechnerische Nachweis bedeutet, 
dass ein Bauteil oder ein System seine Stabilität verliert und komplett zu Bruch geht. In der Realität finden 
Versagensfälle statt, häufig treten jedoch nur geringe Verformungen auf, die für die Gebrauchstauglichkeit 
einer Struktur eine untergeordnete Rolle spielen. Daher versuchen die aktuellen Normen wie z.B. SIA 267 
(2013) oder EC7 die Verformungen einer Struktur durch eine mögliche Reduktion der Ersatzkraft zu berück-
sichtigen.  
 
Oftmals ist bei einer bestimmten Grösse eines Erdbebens auch diese Reduktion nicht ausreichend. Daher 
werden auf dem Verfahren von Newmark (1965) aufbauende verformungsbasierte Verfahren,  die den 
Nachweis der Tragsicherheit ersetzen sollen, vorgeschlagen.. Im Gegensatz zu Empfehlungen zur Erdbe-
benbemessung sind solche Verfahren wie in den  Richtlinien aus Amerika (z.B. NCHRP611, Anderson et al. 
2008) in den aktuellen Normen noch nicht als Ersatz eines Tragsicherheitsnachweises zugelassen. Lediglich 
im aktuellen Entwurf der SIA 269/8 (2014) werden diese Verfahren verwendet, um existierende Bauwerke zu 
beurteilen. In diesem Beitrag werden die gängigen Berechnungsmethoden vorgestellt und die Übertragung 
der amerikanischen Methode auf Schweizer Verhältnisse beschrieben. Es wird ein dreistufiges Verfahren 
vorgestellt, um die Sicherheit von Hängen nachzuweisen, in dem kraft- und verformungsbasierte Verfahren 
verbunden werden. Abschliessend wird auf die seismische Standsicherheit natürlicher Hänge eingegangen 
und die Bedeutung der verformungsbasierten Nachweise auf die weitere Sicherheitsbetrachtung von Hän-
gen diskutiert.  
 
 
2 Ersatzkraftverfahren 
 
Nach SIA 267 (2013) werden unter Berücksichtigung der Grösse der beschleunigten Masse die Bemes-
sungswerte Ad der Erdbebeneinwirkungen auf Baugrundmassen für das Ersatzkraftverfahren folgendermas-
sen bestimmt. Der Bemessungswert Ad greift dabei im Schwerpunkt eines Gleitkörpers an. In der Regel wird 
dabei nur der horizontale Anteil berücksichtigt. Gemäss SIA 267 (2013) darf die vertikale Beschleunigung in 
der Regel vernachlässigt werden, da sich deren Auswirkung oft gesamthaft weitgehend kompensiert. 

Horizontale Kräfte: g,d
h,d f k

a h

a S
A G

g q q
γ

⋅
= ⋅ ⋅

⋅ ⋅
 

Vertikale Kräfte:  v,d h,dA . A0 5= ⋅  
 
γ f Bedeutungsfaktor nach SIA 261 (2003), Tab. 26. Erhöhung der Ersatzkraft aufgrund der Bauwerks-

klasse 
ag,d Bemessungswert der Bodenbeschleunigung auf Fels (m/s²) 
S Amplifikationsfaktor in Abhängigkeit der Baugrundklasse nach SIA 261 (2003) Tab. 25 
g Erdbeschleunigung vereinfachend zu 10 m/s² 
qa seismischer Verhaltensbeiwert in Abhängigkeit möglicher Verformungen nach Tab. 1 
qh  Beiwert für die Ausdehnung des Bruchkörpers 
Gk Gewicht des Gleitkörpers 
 
Der Beiwert für die Ausdehnung des Bruchkörpers qh berücksichtigt den Umstand, dass die maximale Be-
schleunigung nicht gleichzeitig auf den ganzen Körper wirkt. Er ist von der Mächtigkeit und der Ausdehnung 
des Körpers abhängig und beträgt: 
 
qh = 1.0   für kleine Gleitkörper, die in etwa dem aktiven Keil (Erddruck) entsprechen. 
qh = 1.5   für übliche Gleitkreisberechnungen. 
qh = 2.0 bis 2.5 für grössere Gleitkörper mit einer Mächtigkeit von über 10 m und/oder einer Aus-

dehnung von mehr als 30 m. 
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Tabelle 1:  Seismischer Verhaltensbeiwert qa nach SIA 267 (2013) 
 
Bauwerkstyp qa 

Freie Schwergewichtsmauern oder Böschungen mit einer zulässigen Verschiebung 

300 mm≤ g,d
zul

a
s S  

g
  

2.0 

Freie Schwergewichtsmauern oder Böschungen mit einer zulässigen Verschiebung 

200 mm≤ g,d
zul

a
s S  

g
 1.5 

Verankerte Wände mit einer zulässigen Verschiebung 

300 mm≥ g,d
zul

a
s S  

g
 2.0 

Verankerte Wände mit einer zulässigen Verschiebung 

200 300 mm≤ <g,d g,d
zul

a a
S s S 

g g
 1.5 

Verankerte Wände mit einer zulässigen Verschiebung 

200 mm< g,d
zul

a
s S  

g
 1.0 

Biegebeanspruchte Stahlbetonwände, ausgesteifte Wände, auf vertikale Pfähle gegründe-
te Stahlbetonwände, abgestützte Untergeschosswände, Brückenwiderlager usw. 1.0 

 
 
In der SIA 267 wird implizit davon ausgegangen, dass der massgebende Gleitkörper und damit sein Gewicht 
bekannt sind. Andere Richtlinien schränken die Anwendung des Ersatzkraftverfahrens durch eine vorge-
schaltete statische Berechnung der Hang- oder Böschungssituation bereits ein und berücksichtigen die wei-
teren eingehenden Faktoren in der Ermittlung der zur Bestimmung der Ersatzkraft anzusetzenden Beschleu-
nigungen. Nachfolgend ist diese Vorgehensweise aus dem NCHRP 611 (Anderson et al., 2008) zur Bestim-
mung der massgebenden Beschleunigungen kmax für Böschungen dargestellt. Zur Bestimmung der horizon-
tal im Schwerpunkt des Gleitkörpers wirkenden Last Ah,d wird kmax mit dem Gewicht des Gleitkörpers multi-
pliziert:   
(1) Durchführung einer statischen Stabilitätsberechnung. Der globale Sicherheitsfaktor für natürliche Bö-

schungen sollte bei Ansatz des Ersatzkraftverfahrens mindestens 1.3 bis 1.5 betragen. 

(2) Ermittlung der maximalen Bodenbeschleunigung (kmax) und der spektralen Beschleunigung auf Fels bei 

einer Periode von einer Sekunde (S1) aus dem Normspektrum für eine Wiederkehrperiode von 1000 

Jahren. Die Baugrundfaktoren sollen in kmax enthalten sein.  

(3) Ermittlung der zu S1 zugehörigen maximalen Bodengeschwindigkeit „PGV“ gemäss 

vPGV F S1 [in/s] 55= ⋅ ⋅ , wobei Fv einem Standortfaktor entspricht. 

(4) Um die Mächtigkeit des Gleitkörpers zu berücksichtigen, soll kmax mit den von Anderson et al. (2008) 

vorgeschlagenen Korrekturfaktoren modifiziert werden. 

(5) Falls 2.5 cm bis 5 cm Verschiebung zulässig sind, kann kmax mit 0.5 multipliziert werden. 

(6) Durchführung einer konventionellen Stabilitätsberechnung mit 0.5·kmax wobei kmax hier dem eventuell 

modifizierten kmax nach (5) entspricht. Ist die Sicherheit grösser als 1.1, sind die seismischen Anforde-

rungen an die Böschungsstabilität erfüllt. 
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Falls das von Anderson et al. (2008) vorgeschlagene Verfahren eine mit dem Ersatzkraftverfahren ermittelte 
globale Sicherheit kleiner als 1.1 ergibt, wird vorgeschlagen ein verformungsbasiertes Verfahren zur Beurtei-
lung eines Böschungs- bzw. eines Hangversagens durchzuführen.  
 
 
3 Verformungsbasiertes Verfahren 
 
3.1 Grundlagen der verformungsbasierten Verfahren 
 
Die Grundlage der verformungsbasierten Verfahren bildet das Verfahren von Newmark (1965). Es beruht auf 
der einfachen Annahme, dass ein Böschungsversagen auf ein Abrutschen eines Blockes auf einer schiefen 
Ebene übertragen werden kann. Dabei wird von einer konstant wirkenden Haftreibung ausgegangen, die 
sich im Falle eines Böschungsbruchs aus dem effektiv wirkenden Winkel der inneren Reibung sowie weite-
ren Haftkräften wie z.B. Zementierung, Saugspannungen oder ähnlichem zusammensetzt. Wird diese Rei-
bung durch eine zusätzlich zu den statischen Kräften wirkende Bodenbeschleunigung verursachte, zeitlich 
veränderliche Trägheitskraft überschritten, kommt es zu einer Bewegung des Körpers. Die kritische Be-
schleunigung stellt die Beschleunigung dar, bei der sich mit einem Ersatzkraftverfahren bestimmter globaler 
Sicherheitsfaktor von 1 einstellt. Für Beschleunigungen grösser der kritischen Beschleunigung wäre die Sta-
bilität nicht mehr gegeben und die Tragsicherheit nicht mehr gewährleistet. 
 
Wenn die Trägheitskraft nun einen bestimmten Grenzwert erreicht, d.h. eine kritische Beschleunigung akrit 
überschritten wird, kommt es zu einer Bewegung des Blocks (vgl. Bild 1). Diese Bewegung dauert solange 
an bis sich die aus der Integration der Beschleunigungsfunktion ergebene Geschwindigkeit des Blocks Null 
wird und der Block zur Ruhe kommt. Bei einem weiteren Überschreiten von akrit setzt sich die Bewegung fort. 
Die Summe der sich aus Integration des Geschwindigkeitsverlaufs zu berechnenden Verformungen ergibt 
dann eine sich bei einem vorgegebenen Erdbebenverlauf einstellende Verformung. 
 
 

 
Bild 1:   Konzept der Gleitblock-Analyse nach Newmark für Böschungen aus dem NCHRP Re-

port 611 (nach Anderson et al. 2008), Beschleunigungsverlauf (oben), Geschwindig-
keitsverlauf des Gleitbocks (Mitte), kumulierte Verschiebungen des Gleitblocks (un-
ten) 
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3.2 Verformungsbasierter Nachweis nach NCHRP611 
 
Als Erweiterung zum Ersatzkraftverfahren wird in Anderson et al. (2008) die Durchführung eines verfor-
mungsbasierten Nachweises empfohlen. Da die Durchführung einer Analyse mit Newmark einen grösseren 
Aufwand erfordert und weiter eine Vielzahl von möglichen Erdbeben untersucht werden müsste, wurde die 
Newmark Berechnung durch semi-empirische Formeln und Diagramme zur Berechnung der Böschungsver-
schiebungen ersetzt. Die Grundlage dazu sind Newmark Berechnungen mit mehr als 600Zeitverläufen von 
Erdbeben im Magnitudenbereich zwischen Mw = 4.5 – 8 und Epizentraldistanzen zwischen 0 – 200 km, wel-
che auf Fels oder Lockergestein registriert wurden. Dabei wurde festgestellt, dass ein Zusammenhang zwi-
schen der maximalen Bodengeschwindigkeit „PGV“ (Peak Ground Velocity) und den Verschiebungen be-
steht, weshalb dieser Parameter auch im verformungsbasierten Nachweis Berücksichtigung findet. Die be-
reits im Kapitel 2 angegebene Formel wurde aus Erdbeben mit einer Magnitude von Mw = 7.5 hergeleitet, 
wobei ebenfalls untersucht wurde wie sich PGV bei anderen Magnituden verhält. Da die Abweichung von 
PGV bei einer Erhöhung der Magnitude von 5.5 auf 7.5 nur knapp 10% beträgt, wurde die Magnitude nicht in 
die semiempirischen Ansätze integriert. Damit ergibt sich nach NCHRP611 folgender Ablauf der sich an die 
Berechnung nach dem Ersatzkraftverfahren anschliessende Untersuchung: 
 
(5) Ermittlung der Bodenbeschleunigung kcrit, so dass die globale Sicherheit F = 1 wird. Die Ermittlung soll 

mit einer pseudostatischen Methode erfolgen. 

(6) Ermittlung des Verschiebungspotentials des Gleitkörpers aufgrund des Verhältnisses kcrit / kmax. Dazu 

werden die Formeln (5-6) und (5-8) oder die Diagramme (5-18) und (5-19) gemäss Ander-

son et al. (2008) verwendet. Da diese Formeln nicht in metrischen Einheiten angegeben sind, ist hier die 

metrische Version angegeben, wobei d den sich einstellenden Verformung in cm entspricht: 

 

 
  

(7) Entscheidung, ob die in (6) ermittelten Verschiebungen zulässig sind oder nicht. 

 
Der Faktor 2 am Beginn der unter (6) angegebenen Formel weist auf das 84% Vertrauensniveau hin. Um 
das Vertrauensniveau auf 50% einzustellen kann dieser Faktor weggelassen werden. Der Wert 2.54 ergibt 
sich aus der Umwandlung von inches in metrische Einheiten (cm). Die Gleichung zur Berechnung von PGV 
ergibt sich metrisch und auf europäische Verhältnisse übertragen zu PGV = 30 * PGA. 
 
Der Wert kmax entspricht der maximalen Bodenbeschleunigung. Die unter (6) angegebene Formel entspricht 
basiert auf dem Datensatz – All Data Excet CEUS Rock wobei zu erwähnen ist, dass es mehrere Regressi-
onsgleichungen aus den Berechnungen für unterschiedliche Gebiete der USA bestimmt wurden. Dies be-
deutet das eine direkte Anwendung dieser Beziehung auf Schweizer Randbedingung nicht zulässig sein 
kann.  
 
 
3.3 Übertragung des verformungsbasierten Nachweises nach NCHRP611 auf 

Schweizer Verhältnisse 
 
 
Um die im vorigen Kapitel angegebene Gleichung zu überprüfen, wurden Newmark Berechungen mit einem 
Datensatz von 1034 Erdbeben durchgeführt, die vom Schweizer Erdbebendienst (SED) als repräsentativ für 
die Schweiz ausgewählt wurden (Duvernay, 2012) sowie einer Sammlung von 80 Erdbebenverläufen euro-
päischer Erdbeben der EPFL. Die 1034 Datensätze des SED bestehen aus 224 Datensätzen der italieni-
schen Datenbank ITACA (www.itaca.mi.ingv.it) und 810 Datensätzen des japanischen seismischen Netz-
werks KikNet (www.kyoshin.bosai.go.jp). Die Häufigkeitsverteilung der Momentenmagnituden sowie die Ver-
teilung der Epizentralabstände der Messstationen zum Epizentrum sind in den Bildern 2 und 3 dargestellt. 
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Bild 2:  Häufigkeitsverteilung der Magnituden für die verwendeten Ereignisse 

 

 
Bild 3:  Häufigkeitsverteilung der Epizentraldistanzen für die verwendeten Ereignisse 

Mit den zur Verfügung stehenden Datensätzen wurde mit allen vorhandenen Erdbebensignale ohne eine 
weitere Skalierung der maximalen Bodenbeschleunigung mit den positiven und negativen Beschleunigungs-
verläufen Newmarkberechnungen für kritische Beschleunigungen kcrit zwischen 0.01g bis 0.50g in Inkremen-
ten von 0.01g durchgeführt, um systematisch für diese Ereignisse abschätzen zu können mit welchen Ver-
schiebungen für realistisch in der Schweiz auftretenden Ereignissen zu rechnen wäre. Die Genauigkeit die-
ser Berechnung liegt bei 0.1cm, so dass die Auflösung der Ergebnisse im Bereich kleiner Verformungen 
nicht sehr gross ist. Eine Zusammenstellung der Ergebnisse aller dieser Berechnungen findet sich im Bild 4 
und eine detailliertere Auswertung aller dieser Berechnungen in der Tabelle 2. Sie zeigt die Anzahl der Erd-
beben aus dem Katalog, die eine definierte Verformung überschreiten sowie die maximale und die mittlere 
berechnete Verformung. Dabei ergibt sich aus den durchgeführten Berechnungen, dass sich sehr grosse 
Verformungen von mehr als einem Meter nur bei kleinen kritischen Beschleunigungen (kcrit = max. 0.05g) 
einstellen. Bereits ab einer kritischen Beschleunigung von 0.07g liegen die berechneten Deformationen von 
mehr als 90% aller Zeitverläufe unter einem Wert von 1 cm. Ab einer Beschleunigung von 0.22g werden nur 
noch von weniger als einem Promille aller Datensätze Verformungen von mehr als einem Zentimeter be-
rechnet. 
 
Um die Verwendung der Gleichung aus dem NCHRP weiter zu untersuchen, sind in den Bildern 5 und 6 die 
berechneten Ergebnisse einzelner Verhältnisse von ky/kmax dargestellt.  
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Bild 4:   Alle Ergebnisse der erweiterten Newmark Analyse für die positiven Beschleunigungen (kcrit = 

0.01g – 0.50g) 

 
Bild 5:   Verschiebungen für die positiven Beschleunigungen nach Newmark und NCHRP611 Regressi-

onskurve für eine 84% Konfidenz – kcrit = 0.01g 

Aus den Bildern 5 und 6 ist ersichtlich, dass die Kurven nach NCHRP vor allem für kleine Werte der kriti-
schen Beschleunigung eine gute obere Grenze auch für Schweizer Verhältnisse darstellen. Mit zunehmen-
dem Wert der kritischen Beschleunigung werden die abgeschätzten Verformungen in seltenen Fällen über-
schritten. Das es sich hierbei um Böschungen handelt, die durch eine höhere kritische Beschleunigung be-
reits eine höhere statische Sicherheit aufweisen und sich die Überschreitung im wesentlich im Bereich klei-
ner Verformungen befindet, lässt darauf schleissen, dass die in metrische Einheiten umgewandelte Formel 
auch auf Schweizer Verhältnisse übertragen werden kann.  
 

kkrit = 0.01 
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Bild 6:    Verschiebungen für die positiven Beschleunigungen nach Newmark und NCHRP611 Regressi-
onskurve für eine 84% Konfidenz – kcrit = 0.16g 
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Tabelle 2: Statistische Darstellung der Verschiebungen der Newmark Analyse 
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4 Vorschlag zur Vorgehensweise einer Bemessung und einer Über-
prüfung bestehender Hänge, Böschungen und Dämme  

 
Aus den oben durchgeführten Überlegungen und Berechnungen lässt sich eine Vorgehensweise zur Be-
messung und Überprüfung bestehender geotechnischer Bauwerke ableiten. Dabei muss berücksichtigt wer-
den, dass diese Vorgehensweise mehrstufig ist und in allen Fällen auf Betrachtungen der Verformungen be-
ruht. Es muss daher vorgegeben sein, welche Verformungen eintreten können so wie es auch in den Nach-
weisen mit dem Ersatzkraftverfahren vorgesehen ist. Weiter muss sich vergewissert werden, wie sich die kri-
tische Beschleunigung definiert.  
 
Zusätzlich muss der charakteristische Wert der zulässigen Verformungen wRk definiert werden. Durch die 
Reduktion dieses Wertes anhand des Partialfaktors γD wird das Schutzziel auf Bemessungsniveau bestimmt 
und weiter in dem Bemessung- und Überprüfungsverfahren verwendet. Gemäss Kapitel 8.4 der in der Ver-
nehmlassung befindlichen Norm SIA 269/8 (2014) gilt ein verformungsbasierter Nachweis als erfüllt wenn:  

Rk
bd

D

ww
γ

≤ ,oder bd D Rkw wγ⋅ ≤  

wo: wbd - Bemessungswert verbleibender Verschiebungen von Erd- und Stützbauwerken infolge Erdbe-
beneinwirkung 
wRk - charakteristischer Wert der Grenzverschiebung für die Tragsicherheit eines Erd- oder Stütz-
bauwerks 
γD - Partialfaktor für das Verformungsvermögen 
 

Um eine Böschung zu beurteilen, können je nach Zone und Bauwerksklasse verschiedene Diagramme mit 
Verschiebungsgrenzen auf Bemessungsniveau verwendet werden. Für zwei Kombinationen ist dieses bei-
spielhaft in den Bildern 7 und 8 dargestellt. Dieser 1. Schritt gilt zunächst nur für Böden bei denen ein Ansatz 
der Kohäsion vernachlässigt werden kann, bzw. bei denen eine zusätzliche Haftreibungskomponente in Ab-
hängigkeit eines mobilisierbaren Reibungswinkel (vgl. Kap. 5) ausgedrückt werden kann. In einem ersten 
Schritt reichen zur Beurteilung der Böschungen die Eingangsparameter des Reibungswinkels des Bö-
schungsmaterials und der Neigungswinkel des Geländes aus. 
 

 
Bild 7:   Verschiebungsgrenzen für die Böschungen in der Erdbebenzone 1, für Baugrundklas-

se B und Bauwerksklasse II 
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Bild 8:   Verschiebungsgrenzen für die Böschungen in der Erdbebenzone 3b, für Baugrund-
klasse B und Bauwerksklasse II 

 
Da die unterschiedlichen Verschiebungsgrenzen schon auf Bemessungsniveau bestimmt und dargestellt 
wurden, können diese Diagramme direkt als graphischer verformungsbasierter Nachweis angewendet wer-
den. Für den Fall, in dem ein Wertepaar von Reibungswinkel und Neigungswinkel oberhalb der für die er-
laubte Verschiebung gültigen Linie liegt, ist der Nachweis erfüllt und es sind keine weiteren detailliertere Un-
tersuchungen zu führen. Wenn der Punkt des Wertpaares zwischen der farbigen Grenzlinie für eine erlaubte 
Verformung und der Linie der statischen Sicherheit liegt, kann mit einem aus Newmark Berechnungen abge-
leitetem Verfahren (NCHRP) die Verformung abgeschätzt werden. Schnittpunkte auf der Linie der statischen 
Sicherheit oder darunter weisen auf eine Situation hin, die mechanisch genauer betrachtet werden muss. 
Hier ist es wahrscheinlich, dass eine zusätzliche Reibungskomponente (Haftreibung, Saugspannung, Ze-
mentierung, Bewuchs oder Dilatanz) für die statische Standfestigkeit einer Böschung verantwortlich ist. Eine 
Berechnung der zu erwartenden Verformungen muss erfolgen und anschliessend muss die Verträglichkeit 
der Ergebnisse geprüft werden, in dem beurteilt werden muss, ob die eintretenden Verformungen ausrei-
chen die Haftkomponente aufzuheben. 
 
Zur Berechnung der Verformungen auf Bemessungsniveau wird die im Kapitel 3.3 überprüfte  Kurve als obe-
re Grenze der erwarteten Verschiebungen vorgeschlagen. Eine solche Betrachtung ist nach den durchge-
führten Newmark Berechnungen, die zum Entscheid zur Verwendung der Gleichung geführt haben, konser-
vativ.  
 
Um den Einfluss der unterschiedlichen Bodenklassen zu berücksichtigen, wird vorgeschlagen die maximale 
Beschleunigung in Abhängigkeit der Bodenklasse zu bestimmen. Die maximale Geschwindigkeit sollte zu 
PGV = 30 PGA gesetzt werden, so dass eine doppelte Erfassung der Baugrundklasse entfällt. Die Formel 
zur Bestimmung von PGA (äquivalent zu kmax) ist unten nochmals angegeben  

gdPGA a S= ⋅  

mit: agd – Beschleunigung in der untersuchte Erdbebenzone 

S – Amplifikationsfaktor der Baugrundklasse. 

 

Der Bemessungswert der erwarteten Verformungen ist dabei mit der folgenden Formel zu ermitteln: 

( )crit crit
max

max max

k k
. . log . log . log k . log(PGV)

k k
bdw .

1 51 0 74 3 27 1 0 80 1 59

2 2 54 10
    

− − + − − +         = ⋅ ⋅  
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Die Berechnung der Verformungen mit der oben angegebenen Gleichung ist für alle Fragestellungen mög-
lich, bei denen ein Gleitversagen angesetzt werden kann. Dieses gilt unabhängig davon, ob in einem Materi-
al eine Kohäsion angesetzt wird oder nicht. Im Rahmen dieser Untersuchung wurden Kurven erstellt, die 
auch eine grafische Auswertung der Gleichung für alle verformungsrelevanten Werte von kcrit erlauben (An-
hang 2).  
 
Ein weiterer Zusammenhäng der bei der Betrachtung verschiedener Berechnungen an Böschungen und 
Hängen gefunden wurde, ist ein nahezu linearer Zusammenhang zwischen der kritischen Beschleunigung 
und dem globalen statischen Sicherheitsniveaus (Bild 9). Damit lassen sich für die jeweiligen Baugrundklas-
sen und Erdbebenzonen Grenzwerte, bei deren Einhaltung keine weiteren Betrachtungen erforderlich sind, 
definieren. Vor allem für bestehende Bauwerke bietet sich an die globale Sicherheit auszurechnen, bei deren 
Einhaltung bestimmte Verformungen nicht überschritten werden. Dies ist beispielhaft in der  Tabelle 3 für ei-
nen Sicherheitsfaktor von FS = 1.3 dargestellt. 
 
 

 
Bild 9:   Zusammenhang zwischen globaler statischer Sicherheit und kritischer Beschleuni-

gung 
 
 
Aus der Tabelle 3 zeigt sich zum Beispiel deutlich, dass nur bei kleinen zulässigen Verformungen in der 
Erdbebenzone 3 ein Nachweis durchzuführen wäre, wenn eine ausreichende statische Sicherheit vorhanden 
ist. Alternativ zu dieser Vorgehensweise können auch die Verformungen konstant gehalten werden und in 
einer ähnlichen Form könnte ein Nachweis über die statische Sicherheit erfolgen (Tabelle 4). In jedem Fall 
muss die Verformungsverträglichkeit der in der statischen Berechnung der globalen Sicherheit verwendeten 
Bodenparameter überprüft werden.  
 
Eine Besonderheit stellen natürliche Böschungen dar, die häufig in einem labilen Gleichgewicht sind. Auch 
für diese Böschungen und Hänge müssen bei einer Bebauung oder zur Gefährdungsabschätzung Tragfä-
higkeitsnachweise durchgeführt werden, die häufig nicht zu erbringen sind bzw. die eine detaillierte Analyse 
der wirkenden Mechanismen erfordert. Für den Lastfall Erdbeben müssen demzufolge ebenfalls Verformun-
gen berechnet werden. Die SIA 267 erlaubt die Berechnung der Bodenkennwerte einer solchen Böschung 
aus einer Rückrechnung mit einem Sicherheitsfaktor von 1.0. Wenn eine Rückrechnung der Bodenkennwer-
te auf dieser Basis durchgeführt wird, führt dies zu einer kritischen Beschleunigung von 0 und damit zu ei-
nem Versagen. Um eine Abschätzung der Verformungen durchzuführen, wird daher bei augenscheinlich 
stabilen Hängen vorgeschlagen eine Rückrechnung eines gesamthaften Winkels der inneren Reibung auf 
der Basis einer globalen Sicherheit von 1,05  bis 1,1 durchzuführen. Bei bekanntem Material des Hanges 
(also einem bekannten Reibungswinkel) kann ebenso eine Kohäsion berechnet werden. In jedem Falle sind 
dann Verformungen abzuschätzen und es ist zu prüfen welche mechanischen Komponenten zur Hangstabili-
tät beitragen. Für Hänge die in Bewegung sind, bzw. die bekanntermassen bei anderen Naturereignissen in 
Bewegung geraten (z.B. Regen), sind die für eine Rückrechnung anzusetzenden Sicherheiten zu reduzieren. 
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Tabelle 3:  Verschiebungen für eine statische Sicherheit von 1.3 in Abhängigkeit von der Erdbebenzone 

und der Baugrundklasse 

 

 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

Zone 3b
FSstat agd S ϒf kmax ky FSdyn ky/kmax wbd [cm]

BGK A 1.30 0.16 1.00 1.20 0.19 0.14 0.99 0.70 0.23
BGK B 1.30 0.16 1.20 1.20 0.23 0.14 0.99 0.59 0.91
BGK C 1.30 0.16 1.15 1.20 0.22 0.14 0.99 0.61 0.69
BGK D 1.30 0.16 1.35 1.20 0.26 0.14 0.99 0.52 1.76
BGK E 1.30 0.16 1.40 1.20 0.27 0.14 0.99 0.50 2.11

Zone3a
FSstat agd S ϒf kmax ky FSdyn ky/kmax wbd [cm]

BGK A 1.30 0.13 1.00 1.20 0.16 0.14 0.99 0.87 0.01
BGK B 1.30 0.13 1.20 1.20 0.19 0.14 0.99 0.72 0.18
BGK C 1.30 0.13 1.15 1.20 0.18 0.14 0.99 0.75 0.12
BGK D 1.30 0.13 1.35 1.20 0.21 0.14 0.99 0.64 0.50
BGK E 1.30 0.13 1.40 1.20 0.22 0.14 0.99 0.62 0.65

Zone2
FSstat agd S ϒf kmax ky FSdyn ky/kmax wbd [cm]

BGK A 1.30 0.10 1.00 1.20 0.12 0.14 0.99 1.13 0
BGK B 1.30 0.10 1.20 1.20 0.14 0.14 0.99 0.94 0.00
BGK C 1.30 0.10 1.15 1.20 0.14 0.14 0.99 0.98 0.00
BGK D 1.30 0.10 1.35 1.20 0.16 0.14 0.99 0.83 0.03
BGK E 1.30 0.10 1.40 1.20 0.17 0.14 0.99 0.80 0.05

Zone1
FSstat agd S ϒf kmax ky FSdyn ky/kmax wbd [cm]

BGK A 1.30 0.06 1.00 1.20 0.07 0.14 0.99 1.88 0
BGK B 1.30 0.06 1.20 1.20 0.09 0.14 0.99 1.56 0
BGK C 1.30 0.06 1.15 1.20 0.08 0.14 0.99 1.63 0
BGK D 1.30 0.06 1.35 1.20 0.10 0.14 0.99 1.39 0
BGK E 1.30 0.06 1.40 1.20 0.10 0.14 0.99 1.34 0

Verschiebungen für die vorschriftliche Sicherheit FS = 1.3, gemäss DIN 4084
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Tabelle 4:  Erforderliche Sicherheit für eine erwartete Verformung von 10cm, in Abhängigkeit von der Erd-
bebenzone und der Baugrundklasse 

 

 

 
 
 
5 Verformungsverträglichkeit der Bodenparameter 
 
Die Verteilung beobachteter Schäden und der Unterschied zwischen künstlichen und natürlichen Hängen 
auch im Hinblick auf die Versagensform sind auffällig (Seward & Laue, 2012). Während bei natürlichen Hän-
gen ein oberflächennahes Versagen überwiegt, ist dies bei Ingenieurbauwerken wenig der Fall. Ein oberflä-
chennahes Versagen deutet auf ein Versagen der Reibungskraft dominiert vom Reibungswinkel ohne oder 
nur mit geringen weiteren haltenden Mechanismen hin. Ein tieferliegendes Versagen stellt sich in Bö-
schungsbruchberechnungen bei Ansatz einer Haftkraft (einem Achsabschnitt in einem Mohr Coloumb‘schen 
Material) ein. Diese „Haftkraft“ wird häufig mit Begriff der  Kohäsion umschrieben und stellt sich im Span-
nungs- Dehnungsdiagramm als Maximalwert der Festigkeit ein. Dieser Maximalwert der Festigkeit (Vgl. Bild 
10)  der von unterschiedlichen Mechanismen dominiert wird, ist unter anderem Spannungsabhängig und 
steht damit im Unterschied zur Restscherfestigkeit, welche mit einer Materialkonstante, dem Reibungswinkel 
bei konstantem Volumen (φcv) beschrieben werden kann. Umso grösser der Unterschied zwischen Maxi-

Zone 3b
FSstat agd S ϒf kmax ky FSdyn ky/kmax wbd [cm]

BGK A 1.11 0.16 1.00 1.20 0.19 0.05 0.84 0.25 10.00
BGK B 1.14 0.16 1.20 1.20 0.23 0.06 0.87 0.27 10.00
BGK C 1.13 0.16 1.15 1.20 0.22 0.06 0.86 0.27 10.00
BGK D 1.17 0.16 1.35 1.20 0.26 0.07 0.89 0.29 10.00
BGK E 1.17 0.16 1.40 1.20 0.27 0.08 0.89 0.29 10.00

Zone3a
FSstat agd S ϒf kmax ky FSdyn ky/kmax wbd [cm]

BGK A 1.08 0.13 1.00 1.20 0.16 0.04 0.82 0.23 10.00
BGK B 1.10 0.13 1.20 1.20 0.19 0.05 0.84 0.25 10.00
BGK C 1.10 0.13 1.15 1.20 0.18 0.04 0.83 0.25 10.00
BGK D 1.12 0.13 1.35 1.20 0.21 0.06 0.85 0.26 10.00
BGK E 1.13 0.13 1.40 1.20 0.22 0.06 0.86 0.27 10.00

Zone2
FSstat agd S ϒf kmax ky FSdyn ky/kmax wbd [cm]

BGK A 1.05 0.10 1.00 1.20 0.12 0.02 0.80 0.21 10.00
BGK B 1.07 0.10 1.20 1.20 0.14 0.03 0.81 0.22 10.00
BGK C 1.07 0.10 1.15 1.20 0.14 0.03 0.81 0.22 10.00
BGK D 1.09 0.10 1.35 1.20 0.16 0.04 0.82 0.24 10.00
BGK E 1.09 0.10 1.40 1.20 0.17 0.04 0.83 0.24 10.00

Zone1
FSstat agd S ϒf kmax ky FSdyn ky/kmax wbd [cm]

BGK A 1.02 0.06 1.00 1.20 0.07 0.01 0.78 0.16 10.00
BGK B 1.03 0.06 1.20 1.20 0.09 0.01 0.79 0.17 10.00
BGK C 1.03 0.06 1.15 1.20 0.08 0.01 0.78 0.17 10.00
BGK D 1.04 0.06 1.35 1.20 0.10 0.02 0.79 0.18 10.00
BGK E 1.04 0.06 1.40 1.20 0.10 0.02 0.79 0.19 10.00

Erforderliche Sicherheitsniveau für eine erwartete Verschiebung wbd = 10cm
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malwert und Restscherfestigkeit ist, umso grösser ist das Risiko eines plötzlichen Versagens bzw. einer Ver-
änderung des Böschungsverhaltens im Anschluss an ein Erdbeben, welches Verformungen erzeugt hat. 
Dies zeigt sich auch daran, dass Böschungsversagen nicht unbedingt bei einem Hauptbeben sondern häufig 
bei meist kleineren Nachbeben stattfindet. Dabei ist die Festigkeit wahrscheinlich durch Deformationen auf 
eine Restscherfestigkeit abgesunken. Die Dilatanz wurde somit abgebaut. Damit sind dann bei einem weite-
ren Beben wesentlich kleinere Beschleunigungen aufzunehmen, bevor ein Versagenszustand eintritt,  wie 
zum Beispiel der Bergsturz des Rawyllhorns nach der Serie von Erdbeben im Jahr 1946 im Raum Sion (Frit-
sche, 2008) zeigt.  
 

 
Bild 10:   Allgemeine Spannungs-Dehnungsbeziehungen in Böden nach Towhata (2008) 

Die maximale Festigkeit, wird in granularen Böden häufig mit Dilatanz, in feinkörnigen Böden mit Kohäsion 
beschrieben. Allerdings findet sich in der Literatur auch der Begriff „Verzahnungskohäsion“ anstelle Dilatanz, 
so dass der Begriff Kohäsion hier als zusammenfassender Begriff aller Haftkräfte zu verstehen ist. Daher ist 
es für die vertiefte Untersuchung von Dämmen, Böschungen/Einschnitten und Hängen erforderlich, die Dau-
erhaftigkeit der Annahme dieser Kohäsion bei zyklischen Belastungen zu untersuchen. Auch weitere Ein-
flussfaktoren müssen berücksichtigt werden. So kann alleine die Aufsättigung durch heftigen Regen oder 
Schmelzwasser und damit das Absinken der scheinbaren Kohäsion durch Saugspannungen bei der Berech-
nung der Standsicherheit eine besondere Rolle spielen. Beispielsweise wird häufiger über Hangversagen 
von Böschungen bei Erdbeben berichtet, die im Anschluss an ein heftiges Regenereignis stattgefunden ha-
ben.  
 
Die physikalischen Ursachen einer Haftkraft (Kohäsion) können vielfältig sein. Prinzipiell ist Kohäsion eine 
Art Zusammenhalt der Bodenkörner im Korngerüst, im weitesten Sinne eine Art Zementierung. Dieser Zu-
sammenhalt kann durch chemische, physikalische (z.B. van der Waals Kräfte) oder biologische Prozesse er-
zeugt werden. Ursache dafür sind Verkittung der Bodenkörner durch ein Bindemittel, Bewehrung des Bo-
dens durch beispielsweise Pflanzenwurzeln, Überkonsolidierungsgrad und Saugspannungen durch Kapillari-
tät oder auch durch Dilatanz, die ebenfalls insbesondere von Geologen auch mit Verzahnungskohäsion be-
schrieben werden. 
 
Die Stabilität dieser Haftkräfte bei einem Erdbeben ist weitgehend nicht vertieft untersucht. Für granulare 
Böden ist die Dilatanz massgebend, die bei Ausbilden einer Scherfuge nach einer schon geringen Verfor-
mung abbaut. Eine Zementierung ist ebenfalls beim Eintreten eines Risses unterbrochen. Über die Wirkung 
von Saugspannungen gibt es in der Literatur umfangreiche Arbeiten, dass sie bei der Mechanik teilgesättig-
ter Böden eine wesentliche Rolle spielen. Untersuchungen zum dynamischen Verhalten von teilgesättigten 
Böden sind nur sehr begrenzt vorhanden und nur mit anderen Schwerpunkten dokumentiert (Ng et al., 
2013). 
 
 
6 Zusammenfassung 
 

Das hier vorgestellte Verfahren zur Betrachtung der seismischen Sicherheit von Dämmen stellt eine Zu-
sammenfassung eines Forschungsberichtes der für die Auftraggeber BAFU, ASTRA und SBB durchgeführ-
ten Untersuchungen im Hinblick auf die Risikobetrachtungen bestehender Damme und natürlicher Hänge 
dar. Die nicht referenzierten Bilder sind dem Abschlussbericht des Forschungsvorhabens (Laue & Marin, 
2013) entnommen.   
 
In diesem Forschungsvorhaben konnte gezeigt werden, dass Situationen, auch wenn sie mit einem Ersatz-
kraftverfahren die erforderliche Sicherheit nicht erreichen, weiterhin ihre Funktion erfüllen können und dass 
der Nutzen eines Systems durch eine Zulassung von Verformungen nicht zwingend eingeschränkt wird. Dies 
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wird auch bei der Betrachtung möglicher Schadensfälle (Bild 11) ersichtlich. So stellen Setzungen, leichtere 
Risse in der Strasse oder auch Risse von einigen Zentimetern zwar Schäden dar, die aber eine unmittelbare 
Nutzung eines Verkehrsträgers nicht ausschliessen.   
 
 

 
Bild 11:   Bilder von Hangrutschung und deren Einwirkung auf Verkehrswege nach dem Miyagi 2009 Erd-

beben (Shoji & Toshiaki, 2011) 

 
Dabei muss berücksichtigt werden, dass eine Berechnung einer Situation mit einem Ersatzkraftverfahren 
und einem ausreichenden Sicherheitsfaktor immer noch eine Verformung im Millimeter bis Zentimeterbereich 
bedingt. Daher sollten Verfahren zur Abschätzung des Risikos die erlaubten Verformungen direkt mit einbe-
ziehen, welches in der weiteren Bearbeitung eines Projektes berücksichtigt werden sollte. Ein einfaches Ver-
fahren, welches auf homogene und klar definierbare Mechanismen angewendet werden kann, wurde in die-
sem Bericht vorgestellt und unter anderem mit Verformungsberechnungen mit 1114 Datensätzen von Erd-
beben, die auf die Schweiz übertragbar sind, getestet. Dieses Verfahren liesse sich noch um weitere Krite-
rien erweitern, wie zum Beispiel der Abstand einer geotechnischen Struktur zu einer aktiven Verwerfung. 
Diese Zusammenhänge werden jedoch auch in der Zonierung der Erdbeben und damit der Bestimmung der 
maximalen Beschleunigung bereits erfasst, so dass hier darauf verzichtet wird.  
 
Die Anwendung des Verfahrens nach Newmark ist in der vorliegenden Form für Gleitversagen, unabhängig 
vom wirkenden Mechanismus, gültig. Der wirksame Mechanismus wird in der statischen Berechnung defi-
niert. Bei einfachen Systemen konnte gezeigt werden, dass der statische und der dynamische Mechanismus 
ähnlich sind. Für komplexere Systeme (z.B. bei Geländesprüngen bis hin zu Wänden, unterschiedlicher 
Schichteinteilung, etc.) muss jedoch geprüft werden inwieweit die Vereinfachung zulässig ist und ob gege-
benenfalls künstliche Elemente wie Anker oder Pfähle, die zur Hang der Böschungssicherung eingesetzt 
werden, in eine einfache Haftreibung übersetzt werden können.  
 
Interessant ist der Unterschied in den vorherrschenden Versagensformen künstlicher und natürlicher Hänge. 
In natürlichen Hängen werden eher oberflächennahe Rutschungen beobachtet, in künstlichen Hängen oder 
Dämmen tieferliegende Gleitfugen. In beiden Fällen wird in der Literatur berichtet, dass ein Anstieg des Po-
renwasserdruckes im Hang / Damm und die durch vorherige Beben oder Regenereignis induzierte Verfor-
mungen einen Einfluss auf die dynamische Stabilität haben. Häufig wird in der Literatur von Hang- und Bö-
schungsversagen bei Nachbeben gesprochen. Dies bedingt, dass der mechanische Zusammenhang in den 
Böschungen zwischen Haftkräften (Kohäsion) und Reibungswinkel mit der dynamischen Stabilität dieser 
Grössen vertieft und erweitert betrachtet werden muss. Dies betrifft zum einen eine gezielte Untersuchung 
welche Verformungen benötigt werden, um diese Haftkräfte wie zum Beispiel Dilatanz oder Saugspannun-
gen abzubauen. Zum anderen muss untersucht werden, wie der zeitliche Einfluss dieses Abbaus ist und ob 
sich statische Grössen auf die Lastereignisse bei einem Erdbeben übertragen lassen. 
  

a) Road cracks b) Subsidence c) Uplift 

d) Settlements e) Cracks on the slope f) Landslide 
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Geotechnische Erdbebenbemessung von Stützbauwerken 
 
1 Einführung 
 
Die Erdbebenbemessung von Stützbauwerken wurde in der Vergangenheit in der Schweiz eher stiefmütter-
lich behandelt. Die Gründe dafür sind vielschichtig, aber eines der Hauptprobleme war, dass die bisherigen 
Normenwerke in den Nachweisen zum Teil sehr konservative Resultate lieferten. In einem gewissen Wider-
spruch dazu steht die Erfahrung aus dem Ausland, dass sich Stützbauwerke in vergangenen Erdbeben er-
staunlich gutmütig verhalten haben. In einer Literaturstudie [1] wurden von der HSR Rapperswil mehr als 
130 Schadensberichte von unterschiedlichen Erdbeben gesichtet. Diese Studie ist zwar nicht repräsentativ, 
aber sie zeichnet dennoch ein interessantes Bild: Schäden an Stützbauwerken wurden erst ab Erdbeben-
magnituden von Mw > 6.0 publiziert, und dies auch nur bei relativ wenigen Erdbeben (Bild 1). 

 
Bild 1: Anteil der ausgewerteten Erdbeben mit Berichten über Stützbauwerkschäden 
 
Dieser bisherigen Konservativität in den seismischen Nachweisen wurde im revidierten Swisscode teilweise 
entgegengewirkt. So wurden im Kapitel 7 (Erdbeben) in der SIA 267 (2013) diverse Neuerungen eingeführt, 
die speziell die Erdbebenbemessung von Erd- und Stützbauwerken betreffen. 
Eine der wichtigsten Neuerungen ist die Einführung der verformungsbasierten Methode (z.B. mit FEM), die 
als Alternative zu der bisher gebräuchlichen kraftbasierten Methode für den seismischen Tragsicherheits-
nachweis verwendet werden kann.  
Neben der SIA 267 (2013) gibt auch die ASTRA-Richtlinie Erdbebensicherheit von Erd- und Stützbauwerken 
an Verkehrswegen, die sich zurzeit in der Vernehmlassung befindet, wertvolle Hinweise zur Erdbebenbe-
messung von Stützbauwerken. 
 
 
2 Erdbebeneinwirkung  
 
2.1 Pseudostatische Beschleunigung 
 
Die einfachste Art, um die Erdbebenbeschleunigung in der Bemessung zu berücksichtigen, ist die Verwen-
dung einer pseudostatischen Beschleunigung. Dabei wird die reale Erdbebenbeschleunigung, welche zeit-
lich und örtlich variabel ist, in eine äquivalente konstante Beschleunigung umgerechnet. Ist diese pseudosta-
tische Beschleunigung erst einmal bekannt, so kann man sie unter Anwendung des Newton`schen Gesetzes 
F = m·a einfach in eine sogenannte Ersatzkraft überführen (Bild 2). Dabei muss jedoch die nicht ganz einfa-
che Frage beantwortet werden, wie gross die Abmessungen des beschleunigten Bodenbruchkörpers mit der 
Masse m effektiv sind (siehe dazu Kapitel 3). 
 

 
 

Bild 2: Das kraftbasierte Verfahren nach dem Gesetz von Newton  
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Die pseudostatische Erdbebenbeschleunigung für die Schweiz kann aus der Formel 23 der SIA 267 (2013) 
abgeleitet werden, welche die pseudostatische Ersatzkraft Ah,d für das Ersatzkraftverfahren liefert: 
 
𝑨𝒉,𝒅 = 𝜸𝒇 ∙

𝒂𝒈,𝒅

𝒈 ∙ 𝑞𝑎 ∙ 𝑞ℎ
∙ 𝑺 ∙ 𝑮𝒌 

 
Nach dem Newton^schen Gesetz kann diese Formel folgendermassen aufgegliedert werden: 
 

Kraft 
= 

Masse 
x 

Beschleunigung 
x 

 
1

𝑞𝑎 ∙ 𝑞ℎ
 𝐴ℎ,𝑑 

𝐺𝑘
𝑔

 𝛾𝑓 ∙ 𝑎𝑔,𝑑 ∙  𝑆 

 
 
 
 
Die üblichen Definitionen sind in der folgenden Tabelle zusammengestellt. Wichtig ist dabei, dass die Kor-
rekturterme qa und qh nur in der kraftbasierten Bemessung und nicht bei verformungsbasierten Verfahren 
berücksichtigt werden müssen.  
 
 
Tabelle 1: Unterschiedliche Bezeichnungen für die horizontale pseudostatische Beschleunigung 
 

Horizontale Beschleunigung für die kraftbasierte Bemessung: 𝐚𝐡,𝐝 = 
γf ag,d  S 

qa qh
 

m
s2

 

Maximale horizontale Beschleunigung: 𝐚𝐡,𝐦𝐚𝐱 = γf ag,d  S      
m
s2

 

Horizontaler Beschleunigungskoeffizient für die kraftbasierte Bemessung: 𝐤𝐡,𝐝 = 
γf ag,d  S 
g  qa qh

 [-] 

Maximaler horizontaler Beschleunigungskoeffizient: 𝐤𝐡,𝐦𝐚𝐱 = 
γf ag,d  S

g
 [-] 

 
 
Bisher wurden nur die horizontalen Beschleunigungen betrachtet. Vielfach werden die vertikalen Beschleu-
nigungskomponenten in der Erdbebenbemessung von Stützbauwerken vernachlässigt, da sie einen relativ 
geringen Einfluss auf die Nachweise haben. In der Fachliteratur herrscht Einigkeit darüber, dass die vertikale 
Beschleunigung des Baugrunds keinen signifikanten Einfluss auf die Nachweise hat. Ob die vertikale Be-
schleunigung der Bauwerksmasse ebenfalls vernachlässigt werden darf, ist immer noch Gegenstand von 
Fachdiskussionen. Folglich ist auch in der Ziffer 7.5.2.1 der SIA 267 (2013) nur von der vertikalen Beschleu-
nigung des Baugrunds die Rede, die in der Regel vernachlässigt werden darf.  
Bis weitere Erkenntnisse vorliegen, sollte man gerade bei massigen Bauwerksstrukturen (z.B. Schwerge-
wichtsmauern) die vertikale Beschleunigung des Bauwerks berücksichtigen. Dabei ist die für das betrachtete 
Gefährdungsbild ungünstigere Beschleunigungsrichtung (nach oben oder nach unten) anzunehmen. Die ver-
tikale Beschleunigung beträgt nach oben genannter Ziffer 50% der horizontalen Beschleunigung. 
 
 
2.2 Erdbebenzeitverläufe 
 
Die pseudostatischen Beschleunigungen können für sehr viele kraftbasierte wie auch deformationsbasierte 
Verfahren verwendet werden. Für 2- oder 3-dimensionale dynamische FE-Analysen werden jedoch Erdbe-
benzeitverläufe als Input benötigt. Die Schweizerischen Normen schweigen grösstenteils, wenn es um die 
Kriterien für die Auswahl und die Anforderungen an die Erdbebenzeitverläufe geht.  
Deutlicher wird hingegen der Eurocode 8 (Teil 1). Dieser lässt sowohl aufgezeichnete sowie künstlich gene-
rierte Erdbebenzeitverläufe für numerische Analysen zu. Dabei müssen für ein Modell mindestens drei ver-
schiedene Erdbebenzeitverläufe verwendet werden, wobei das ungünstigste Resultat massgebend wird. 
Wenn mindestens sieben Erdbebenzeitverläufe verwendet werden, so darf der Mittelwert der Resultate als 
massgebend betrachtet werden. An die Erdbebenzeitverläufe werden gewisse Anforderungen gestellt, die in 
den Ziffern 3.2.3.1.3 und 4.3.3.4.3 des Eurocodes 8 (Teil 1) erläutert werden.  
 
 
 

Korrekturterme für die  
kraftbasierte Bemessung 
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3 Kraftbasierte Verfahren 
 
Die kraftbasierten Verfahren überführen die pseudostatische Erdbebenbeschleunigung in eine Ersatzkraft, 
wie bereits im Kapitel 2.1 gezeigt wurde (siehe Bild 2). Der Vorteil dieser kraftbasierten Verfahren liegt darin, 
dass die bekannten Nachweise für Kippen, Gleiten, Grundbruch und Geländebruch wie bisher geführt wer-
den können, wobei die angreifenden Kräfte um diese Ersatzkraft ergänzt werden. Da es sich bei der Erdbe-
benbemessung um eine aussergewöhnliche Bemessungssituation handelt, werden in den Nachweisen zwar 
die reduzierten Baugrundwerte Xd auf Bemessungsniveau (bei der Ermittlung der Erddrücke allerdings mit 
Xk wie bei statischen Nachweisen) verwendet, die ständigen Einwirkungen Gk werden aber auf dem charak-
teristischen Niveau belassen und nicht mit einem Lastbeiwert γF modifiziert: 
 
Ed = E{ Gk, Pk, Ad, 2iQki, Xd, ad}    (Ziffer 4.4.3.5, SIA 260) 
 
Im Folgenden wird kurz auf drei ausgewählte kraftbasierte Verfahren eingegangen, welche für die geotech-
nische Erdbebenbemessung von Stützbauwerken in Frage kommen:  

• Das Ersatzkraftverfahren nach SIA 261 und SIA 267 
• Verfahren nach Mononobe-Okabe 
• Verfahren nach Chugh 

 
3.1 Ersatzkraftverfahren nach SIA 261 & SIA 267 
 
Die einfachste kraftbasierte Bemessungsmethode ist das Ersatzkraftverfahren, wie es in der Ziffer 7.4.1.1 
(SIA 267) vorgeschlagen wird.  
An dieser Stelle muss die Frage beantwortet werden, die bereits im Kapitel 2.1 gestellt wurde: Was ist der 
massgebende Bruchkörper im Baugrund, der vom Erdbeben erfasst und beschleunigt wird? Was sind des-
sen Abmessungen (Bild 3)? 

 
Bild 3: Was sind die Abmessungen der Bodenbruchkörper? 

In der bisherigen Norm SIA 267 (2003) wurden beim Ersatzkraftverfahren einfach die Bodenbruchmassen 
beschleunigt, welche aus dem statischen Lastfall resultierten. Das bedeutet, dass die Bodenbruchmasse 
nach der Erddrucktheorie von Coulomb [2] berechnet werden konnte.  

In der revidierten Norm SIA 267 (2013) wird aber explizit darauf hingewiesen, dass diese Annahme im Nor-
malfall nicht der Wirklichkeit entspricht: 

„Bei Tragwerksanalysen nach dem Ersatzkraftverfahren sind die erfassten Tragwerksteile und die massge-
benden Bruchkörper im Baugrund in die Berechnung einzubeziehen. Der Bruchkörper im Erdbebenfall ent-
spricht in der Regel nicht dem statischen Bruchkörper.“ (Ziffer 7.4.1.3) 

Illustriert wird diese Tatsache an einem einfachen Beispiel einer Schwergewichtsmauer, welche zunächst 
statisch und dann seismisch belastet wird (Bild 4). In allen drei Fällen befindet sich die Schwergewichtsmau-
er im Grenzgleichgewicht, das heisst die treibenden und die rückhaltenden Kräfte sind gleich gross.  
 

 
Bild 4: Einfluss der horizontalen Beschleunigung auf die Grösse der Bodenbruchkörper 

Statisch:  ah,d = 0 m/s2 

Φd = 30°, cd = 0 kPa 
 

Dynamisch: ah,d = 1.5 m/s2 
Φd = 30°, cd = 0 kPa 
 

Dynamisch: ah,d = 3.0 m/s2 
Φd = 30°, cd = 0 kPa 
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Daraus wird deutlich, dass die Bodenbruchmasse auf der aktiven Seite des Stützbauwerks grösser wird je 
höher die horizontale Erdbebenbeschleunigung ist. Mit geeigneten Formeln kann man die Bruchflächennei-
gung in Abhängigkeit der Beschleunigung berechnen. Dann bleibt jedoch das Problem, dass die berechnete 
Ersatzkraft mit den statischen Einwirkungen und damit mit dem statischen Erddruck überlagert werden 
muss. Das würde bedeuten, dass zwei Bruchzustände mit unterschiedlichen Bruchflächenneigungen überla-
gert werden müssten, was unrealistisch ist. 

Deshalb ist es sinnvoller, den totalen seismischen Erddruck zu berechnen, welcher sowohl die statischen 
wie auch die dynamischen Komponenten des Erddrucks beinhaltet. Die revidierte Norm SIA 267 (2013) be-
zeichnet diesen Ansatz als Generalisierte Methode des Grenzgleichgewichts (siehe Ziffern 7.5.2.5 und 
7.5.3.4).  
 

 
3.2 Generalisierte Methode des Grenzgleichgewichts 
 
3.2.1 Verfahren nach Mononobe-Okabe 
 
Die erste Methode, welche den totalen Erddruck infolge von statischen und seismischen Einwirkungen 
berechnen konnte, wurde von Okabe (1924) und Mononobe & Matsuo (1929) [3] vorgestellt. Diese Methode 
wurde unter dem Namen Mononobe-Okabe (kurz: M-O) bekannt und findet bis heute eine sehr breite 
Verwendung. In vielen geotechnischen Normen (z.B. Eurocode 8 (Teil 5), NCHRP Report 611) wird sie für 
die Dimensionierung und Überprüfung von Stützbauwerken unter seismischen Einwirkungen empfohlen. 
 
Die aktiven bzw. passiven Erddruckkoeffizienten nach M-O lauten: 
 

 

Kae =  
cos2(ϕ − θ − α)

cos θ cos2 α cos(δ + α + θ) �1 + �sin(ϕ + δ) sin(ϕ − β − θ)
cos(δ + α + θ) cos(β − α) �

2 

 

Kpe =  
cos2(ϕ − θ + α)

cosθ cos2 α cos(θ − α) �1 − �sin(ϕ) sin(ϕ + β − θ)
cos(θ − α) cos( β − α) �

2 

 
mit dem Winkel: 
 

θ = tan−1
kh,d

1 ∓ kv,d
 

 

 
 
Bild 5: Vorzeichenkonvention und zulässige Hinterfüllungswinkel für die M-O Methode 
 
Die Bruchflächenneigung unter Erdbebeneinwirkung beträgt nach Zarrabi-Kashani [4]: 
 

ϑae = ϕ − θ + tan−1 �
−tan(ϕ − θ − β) + �tan(ϕ − θ − β) [tan(ϕ − θ − β) + cot(ϕ − θ − α)][1 + tan(δ + θ + α) cot(ϕ − θ − α)]

1 + {tan(δ + θ + α)[tan(ϕ − θ − β) + cot(ϕ − θ − α)]} � 

 
 
Beim Gebrauch der M-O Methode sollte ein allfälliger passiver Wandreibungswinkel δ𝑝 vernachlässigt wer-
den (δ𝑝 = 0), da sonst der passive Erddruck massiv überschätzt werden kann. Zudem ist die Formel nur bei 
relativ kleinen Hinterfüllungsneigungen β anwendbar (siehe Bild 5). 
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3.2.2 Verfahren nach Chugh 
 
Falls der totale Erddruck unter Erdbebeneinwirkung bei steilen Hinterfüllungsneigungen, inhomogenen bzw. 
anisotropen Baugrundverhältnissen oder komplizierter Hanggeometrie gesucht ist, so ist die M-O Methode 
nicht mehr anwendbar. In solchen Fällen wird empfohlen, das Verfahren nach Chugh [5] zu verwenden. 
Diese Methode behilft sich der weit verbreiteten Hangstabilitäts-Programme, um den Erddruck hinter Stütz-
wänden zu berechnen. Da die meisten dieser Programme auch pseudostatische Erdbebeneinwirkungen si-
mulieren, können damit auch die totalen Erddrücke im Erdbebenfall errechnet werden. 
Diese Programme basieren auf der Grenzgleichgewichtsmethode, mit welcher aus dem Verhältnis von trei-
benden und rückhaltenden Kräften die Sicherheit eines Hanges berechnet werden kann. Sind die treibenden 
Kräfte und die rückhaltenden Kräfte gleich gross, so befindet sich der Boden in dem Bruchzustand nach 
Mohr-Coulomb und es resultiert ein globaler Sicherheitsfaktor von SF = 1.0.  
Appliziert man eine äussere Kraft F auf die Aussenseite des seismisch belasteten Stützbauwerks und variiert 
diese Kraft so, dass die globale Stabilität einen Sicherheitsfaktor von SF = 1.0 erreicht, so entspricht diese 
Kraft direkt dem aktiven seismischen Erddruck: F = Eae (Bild 6). Die Richtung der Kraft muss dabei so ge-
wählt werden, dass sie mit dem Wandreibungswinkel übereinstimmt. Die Angriffshöhe kann zudem so iteriert 
werden, dass die Kraft maximal wird. Der Einfluss der Angriffshöhe auf den Erddruck ist jedoch sehr gering. 
 
Im Gegensatz zu der von Coulomb entwickelten Trial-Wedge-Methode wird in diesen Programmen die La-
mellenmethode angewandt. Damit können auch Bruchflächen analysiert werden, welche nicht planar sind. 
Horizontale und vertikale Erdbebenbeschleunigungen können zusätzlich zur Eigenlast des Bodens appliziert 
werden. Eine Kohäsion des Bodenmaterials kann ebenso analysiert werden wie allfällige Porenwasserspan-
nungen, Verankerungen oder externe Auflasten. 
 
 

 
 
Bild 6: Verfahren nach Chugh am Beispiel einer Winkelstützmauer            
 
 
3.3 Seismischer Grundbruchwiderstand 
 
Grundsätzlich können die Widerstände bei den üblichen Tragsicherheitsnachweisen (Gleiten, Kippen) wie im 
statischen Fall berechnet werden, solange die um die Erdbebeneinwirkung modifizierten aktiven bzw. passi-
ven Erddrücke berücksichtigt werden. Vorsicht ist jedoch beim Grundbruchwiderstand geboten, da der Bo-
denbruchkörper, welcher zum Widerstand beiträgt, im Erdbebenfall deutlich kleiner werden kann (Bild 7). 
 

 
 
Bild 7: Änderung des Grundbruchwiderstandes im Erdbebenfall 
 
 

F 

SF = 1.0 
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Um die seismische Einwirkung zu berücksichtigen, kann die traditionelle dreigliedrige Tragfähigkeitsformel 
nach Terzaghi verwendet werden, wobei aber die statischen Tragfähigkeitsfaktoren durch korrigierte seismi-
sche Faktoren ersetzt werden müssen. Entsprechende Nomogramme für NcE, NqE und NγE sind beispiels-
weise in Fishman et al. [6] zu finden. Die grösste Reduktion im Vergleich zum statischen Fall erfährt dabei 
der Tragfähigkeitsparameter NγE, der das Eigengewicht des Bodenbruchkörpers berücksichtigt. Für Schwei-
zerische Erdbebenbeschleunigungen kann sich der Grundbruchwiderstand ungefähr um bis zu 35% reduzie-
ren. 
 
Im Eurocode 8 (Teil 5, informativer Anhang F) wird ein alternativer Ansatz nach Pecker et al. [7] präsentiert. 
Diese Methode ist aber nur für rein kohäsive bzw. reine Reibungsböden anwendbar. Zudem ist sie unüber-
sichtlicher in der Anwendung und deutlich konservativer, wie Vergleichsrechnungen zeigten. Deshalb  wird 
von diesem Ansatz abgeraten.  
 
 
4 Verformungsbasierte Verfahren 
 
Eine der wesentlichen Neuerungen in der SIA 267 (2013) ist die Möglichkeit, den seismischen 
Tragsicherheitsnachweis für die GZ Typen 1, 2 und 3 mit verformungsbasierten Verfahren zu führen. Diese 
Methodik kann folgendermassen gerechtfertigt werden: Wenn die seismischen, kraftbasierten 
Tragsicherheitsnachweise nicht erfüllt werden können, heisst das noch nicht, dass das Bauwerk im 
Erdbebenfall ein unzulässiges Verhalten zeigt. Gewisse Deformationen können beim Eintreten des Bemes-
sungsbebens toleriert werden. Grenzwerte für solche tolerierbaren Deformationen sind in der ASTRA-
Richtlinie Erdbebensicherheit von Erd- und Stützbauwerken an Verkehrswegen zu finden, die sich zurzeit in 
der Vernehmlassung befindet. 
Im Unterschied zu anderen Tragsicherheitsnachweisen in der Geotechnik muss bei den erwähnten verfor-
mungsbasierten Verfahren beachtet werden, dass sich alle Baugrundwerte auf dem charakteristischen Ni-
veau befinden. Damit gilt für diese Verfahren: Xd = Xk. 
 
 
4.1 Gleitblockanalyse nach Newmark  
 
Die Gleitblockanalyse (manchmal auch als Newmark-Analyse bezeichnet) ist eine einfache aber äussert 
nützliche Methode, um Gleitdeformationen von Hängen und Stützbauwerken im Erdbebenfall abzuschätzen 
[8]. Die Idee hinter dieser Methode ist ein starrer Körper, welcher auf einer geneigten Ebene abrutscht, so-
bald eine gewisse „kritische Beschleunigung“ kcrit überschritten wird und damit die Haftreibung zwischen 
Körper und Ebene überwunden wird. Integriert man die Werte kh > kcrit eines Beschleunigungsverlaufs 
zweimal, so erhält man die zugehörige Gleitdeformation (Bild 8). 
 

      
 
Bild 8: Gleitblockanalyse nach Newmark 
 
Gleitblockanalysen können mit gemessenen Erbebenzeitverläufen durchgeführt werden. Wenn der Daten-
satz an typischen Erdbeben für eine gewisse Region genügend gross ist, können die Resultate der einzel-
nen Gleitblockanalysen in Regressionskurven überführt werden. Mit Hilfe dieser Regressionskurven kann 
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dann die Gleitdeformationen bei einem bestimmten Bemessungserdbeben in Abhängigkeit der kritischen 
Beschleunigung kcrit herausgelesen werden. Die kritische Beschleunigung kann für ein Stützbauwerk einfach 
berechnet werden, indem man nach derjenigen Beschleunigung auflöst, die zu einem Kräftegleichgewicht 
bezüglich Gleiten führt. Für die Schweiz gültige Kurven werden in der SIA 269/8 zu finden sein, die sich ge-
genwärtig in der Vernehmlassung befindet.   
 
 
4.2 Finite Elemente 
 
Die Abschätzung der Gleitdeformationen bei Stützbauwerken ist zwar sehr nützlich, aber oft sind unter dem 
Bemessungsbeben nicht ausschliesslich der Gleitnachweis, sondern auch der Grundbruchnachweis 
und/oder der Kippnachweis nicht erfüllt. In diesen Fällen müssen neben der Gleitdeformation auch die Ver-
kippung und die Setzung des Stützbauwerks die Anforderungen an die Deformationen erfüllen.  
Da sich die Gleit-, Kipp-, und Grundbruchmechanismen sowie plastische Setzungen des Untergrundes in 
solchen Fällen überlagern und gegenseitig beeinflussen, können die Deformationen nicht mehr mit einfa-
chen Methoden abgeschätzt werden. Es bleibt nichts anderes übrig, als relativ aufwändige FE-Analysen 
durchzuführen. Hilfestellungen sowie Berechnungsbeispiele unter Anwendung der FEM werden in der er-
wähnten ASRTRA-Richtlinie bzw. in der zugehörigen ASTRA-Dokumentation zu finden sein. 
 
 
5 Sind seismische Tragsicherheitsnachweise immer notwendig? 
 
Abschliessend soll noch die Frage beantwortet werden, für welche Stützbauwerke in der Schweiz gemäss 
der revidierten Norm SIA 267 (2013) effektiv eine Erdbebenbemessung durchgeführt werden muss. Antwort 
gibt die Ziffer 7.2.3. Nach dieser Ziffer dürfen Tragsicherheitsnachweise für Stützbauwerke der BWK I und II 
vernachlässigt werden, wenn alle folgenden Bedingungen erfüllt sind: 

1. Die Bauwerke erfüllen die Normanforderungen unter quasi ständigen Lasten. 
2. Für Stützbauwerke mit beidseits horizontalem Gelände mit γ f ag,d S ≤ 1.5 m/s2; 

in anderen Fällen mit γ f ag,d S ≤ 1.1 m/s2 
3. Keine Empfindlichkeit des Bodens hinsichtlich Bodenverflüssigung, Bodenverdichtung und Scherfes-

tigkeitsverminderung. 
 
Die zweite Bedingung ist in Bild 9 grafisch dargestellt. Daraus wird deutlich, dass: 

• In der Erdbebenzone Z3b (Wallis) Stützbauwerke immer hinsichtlich Erdbeben bemessen werden 
müssen. 

• In der Erdbebenzone Z1 (Mittelland und Jura ausser Basel) Stützbauwerke nie hinsichtlich Erdbeben 
bemessen werden müssen, solange die anderen Anforderungen gemäss Ziffer 7.2.3 erfüllt sind.  

• In den Erdbebenzonen Z2 und Z3a (Basel und Alpenregion) ist der Entscheid, ob Stützbauwerke 
hinsichtlich Erdbeben bemessen werden müssen, abhängig von der Geländeneigung β. 

 

 
 
Bild 9: Erdbebenzone als massgebendes Kriterium zur Vernachlässigung des Tragsicherheitsnach-
weises von Stützbauwerken 
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Questions ouvertes pour l’analyse structurale et le dimensionnement 
sismique des systèmes de fondations 
 
 
1 Introduction 
 
1.1 Contexte 
 
Si les compétences en analyse structurale et dimensionnement sismique des structures nouvelles ou exis-
tantes, deviennent de plus en plus courantes chez les ingénieurs civils - les méthodes étant à ce sujet bien 
établies dans la pratique - il n’en est pas de même dans le cas des ouvrages, ou parties d’ouvrages, en 
contact avec le sol (fondations / soutènements). 
 
Des bases existent (voir la liste de références non exhaustive à la fin du présent rapport) qui fournissent des 
notions générales sur l’analyse structurale et le dimensionnement des fondations. De même, une littérature 
académique abondante à ce sujet est disponible mais elle reste peu extrapolable en pratique pour des non 
spécialistes. 
 
Les ingénieurs en structures ou en géotechniques se trouvent donc souvent démunis par manque d’outils ou 
de démarches pragmatiques, si possible normées, permettant de résoudre les difficultés les plus fréquentes 
liées au dimensionnement sismique des fondations et des soutènements auxquelles ils sont confrontés dans 
leurs projets. 
 
 
1.2 Mandat de l’OFEV 
 
Dans le cadre du groupe de travail „Séisme et fondations“ mis en place par l‘OFEV en 2009, le mandat du 
soussigné a consisté à identifier dans quelles directions les efforts de recherche ou de standardisation de-
vaient être fournis. Pour ce faire, il fut nécessaire de documenter, à l’aide de cas pratiques et auprès de di-
vers ingénieurs civils, les différentes démarches, modes d’analyse, hypothèses et solutions adoptées pour 
résoudre le problème du dimensionnement des fondations et soutènements. 
 
Les objets documentés, au nombre de 8 étaient répartis en 3 catégories - bâtiments, ouvrages d’art (ponts) 
et ouvrages de soutènement - et couvraient les critères influençant de manière significative l’analyse et le 
dimensionnement sismique : zone de danger différentes, fondations superficielles ou profondes, présence 
de sous-sols ou non, ouvrage de soutènement ancré ou non… 
 
Etaient également traités sans distinction les nouveaux ouvrages et les ouvrages existants. En effet, ces 
derniers consisteront probablement des cas à résoudre très fréquents dans le futur, étant donné que les ba-
ses normatives sont récentes et que certains ouvrages existants importants devront être prouvés conformes 
à ces bases. 
 
Suite à cette documentation de cas, il fut décidé de diviser en deux grandes parties les études du groupe de 
travail - à savoir une première pour les soutènements et une seconde pour les fondations - et de commencer 
à travailler sur les soutènements en y intégrant également les pentes et talus, les fondations étant traitées 
dans un deuxième temps. A ce jour, l’étude des soutènements est terminée et fait l’objet des rapports [1] et 
[2] ainsi que d’une directive de l’OFROU [3] et il reste à traiter les fondations. 
 
 
1.3 But 
 
Le but de la présente contribution est de résumer les questions qui sont fréquemment soulevées par 
l’analyse structurale et le dimensionnement des fondations. Les questions liées aux soutènements, talus et 
pentes ayant été traitées (voir les autres contributions de la présente journée d’étude et les rapports de syn-
thèse de l’HS Rapperswil [1] et de l’ETH Zürich [2]). 
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2 Bâtiments 
 
2.1 Méthodes d’analyse structurale 
 
2.1.1 Modèles et hypothèses pour bâtiment sans sous-sol 
 
Les bâtiments documentés ont fait l’objet d’une analyse selon la méthode des forces (force de remplace-
ment ou spectre de réponse), avec un encastrement du modèle au niveau du terrain naturel, même lorsqu’il 
s’agit d’un bâtiment avec fondations profondes, il s’agit toujours de bâtiments qui utilisent des refends pour 
transmettre les efforts sismiques aux fondations (également dans le cas d’un bâtiment existant). 
 
Dans le cas des bâtiments sur fondations profondes, il n’y a pas de prise en compte de l’interaction cinéma-
tique (Figure 1) ; en particulier, le contrôle de la compatibilité des déplacements entre ceux résultant de 
l’analyse structurale en tête de pieux et le déplacement en champ libre n’est en général pas effectué. 
 

  
Figure 1: Différence de comportement de pieux lors d’un séisme 
a) Interaction intertielle et liquefaction  
(Kobe geotechnical collection, EERS) 

b) Interaction cinématique 
(Karl V. Steinbrugge collection, EERS) 

 
La composante verticale de l’accélération spectrale n’est pas prise en compte. 
 
2.1.2 Modèles et hypothèses pour bâtiment avec sous-sol 
 
Les bâtiments documentés ont fait l’objet d’une analyse selon la méthode des forces (force de remplace-
ment ou spectre de réponse). Ici les refends des étages sont continus en-dessous du terrain naturel, soit par 
les murs extérieurs des sous-sols soit par simple prolongement des refends intérieurs. L’encastrement des 
modèles permettant d’évaluer les efforts dans les fondations se situent au niveau du radier dans les deux 
cas, en négligeant toutefois les actions/résistances pouvant éventuellement exister sur les murs extérieurs 
de sous-sol. Le choix de l’encastrement se fait au niveau du terrain naturel sans prise en compte de 
l’éventuel effet que peut avoir la masse du sous-sol. 
 
Selon l’un des auteurs, il n’y a pas de grandes différences dans l’estimation des efforts pour les refends 
dans les étages, si l’on admet un encastrement au niveau du terrain ou au niveau du radier. En effet les 
sous-sols constituant une boîte rigide, il n’y a pas de moment qui se développent au-dessous du terrain na-
turel. 
 
2.1.3 Paramètres géomécaniques 
 
Sur les cas documentés, les paramètres des sols sont admis équivalents aux paramètres statiques. En par-
ticulier, il n’y a pas de prise en compte d’une amélioration/dégradation des paramètres de déformabilité ou 
de résistance due à la vitesse de sollicitation. De même, il n’y a généralement pas d’hypothèses clairement 
établies sur le choix court ou long terme des paramètres géomécaniques ou des résistances qui en sont dé-
duites (par exemple dans le cas de la résistance à la traction des pieux). 
 
2.2 Dimensionnement 
 
Les résultantes (Md, Vd, Nd) à la base des refends, déterminées sur la base des analyses structurales citées 
ci-dessus doivent être transmises au sol de fondation, ce qui se fait selon les hypothèses classiques suivan-
tes : 
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 Le couple Md,Nd est réduit à deux forces opposées dont la force de compression est transmise directe-
ment au sol par une fondation de dimension appropriée et la force de traction et transmise par 
l’intermédiaire de pieux ou micropieux. En effet, généralement les dimensions de fondations superficielles 
permettant de transmettre ce couple en respectant les exigences de la SIA 267 (résultante située dans le 
double du tiers central) sont rédhibitoires. La capacité portante dynamique des fondations superficielles 
est présentée dans [9] mais ne semble pas appliquée. 

 L’effort de cisaillement Vd est admis transmis par frottement entre la fondation et le terrain. Une prise en 
compte de la butée est parfois admise sur les faces latérales des fondations ou des surprofondeurs des 
radiers. 

 
2.2.1 Fondations superficielles 
 
Md/Nd

Figure 2
. Dans le cas de bâtiments fondés sur semelles superficielles sans sous-sol, pour les cas de charge 

statique, un cas étudié ici a conduit à mettre en place des micropieux ( ) plutôt que d’élargir les se-
melles car les dimensions d’une semelle superficielle seraient importantes et incompatibles avec l’espace 
disponible (bâtiment existant). Les micropieux sont dimensionnés de manière classique à l’aide des valeurs 
de paramètres géomécaniques statiques. 
 

 

 

Figure 2 : Bâtiment existant typique à verifier au séisme (source STAMM concept SA) 
a) Situation et coupe b) Détail des renforcements par micropieux 
 
Lorsqu’il y a sous-sol, la diffusion des efforts dans les murs extérieurs des sous sols permettent de répartir 
les charges sur le sol de telle manière que la contrainte au sol, même si elle est excentrée, ne met pas les 
fondations en traction. Le dimensionnement des sous-sols nécessite des renforcements de dalles ou de 
murs afin de créer des « tirants » permettant de conduire ces efforts au terrain de fondation. 
 
Vd.

 

 Ce n’est pas déterminant, car en général, selon les hypothèses admises lors de l’analyse et citées ci-
dessus, les surfaces de fondations font que l’effort de cisaillement sismique est facilement transmis par frot-
tement éventuellement avec les butées partielles qui peuvent se mobiliser sur les faces latérales des dona-
tions. 

 
2.2.2 Fondations profondes 
 
Md/Nd

 

 : Dans le cas de bâtiment où des fondations profondes sont nécessaires pour les cas de charges sta-
tiques, le cas de charge sismique conduit au rajout de pieux spécifiques pour la reprise des efforts de trac-
tion à la base des refends. Les pieux à la traction sont dimensionnés sur la base des paramètres statiques 
pour déterminer leur résistance externe, sans connaître à ce stade, s’il s’agit de paramètres court ou long 
terme. 
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Figure 3 : Bâtiment sur pieux (source Kurmann et Cretton SA) 
a) Coupe et modèle b) Dimensionnement des pieux 
 
Vd

Figure 3
 : Certains auteurs vérifient les pieux sous sollicitation latérale en tête (tenant compte de l’effort de com-

pression) et en admettant le sol comme appui élastique (définition d’une constante de ressort - ). 
Pour d’autres, la transmission du cisaillement par frottement est uns hypothèse a priori, sans évaluation de 
la compatibilité des déplacements avec ceux des pieux. Les pieux et leurs liaisons avec le radier sont ensui-
te dimensionnés en tenant compte de l’interaction Vd et Md. 
 
Généralement les liaisons entre les colonnes/refends et les pieux sont continues. 
 
 
3 Ouvrages d’art 
 
3.1 Méthodes d’analyse structurale 
 
3.1.1 Modèles et hypothèses 
 
Quel que soit le modèle utilisé, le niveau d’encastrement des fondations du pont, notamment en présence 
fondations profondes (puits) est souvent un paramètre variable. Typiquement, il peut être pris au niveau du 
terrain naturel, au niveau du bedrock, parfois une hypothèse entre les deux, sans justification sur ce choix. 
Entre les deux premières hypothèses, en admettant que le terrain meuble n’est pas modélisé, il est possible 
parfois de doubler la hauteur des piles/puits modélisées (Figure 4) avec de fortes conséquences sur le calcul 
des efforts dans la structure et donc des facteurs de conformité ! 
 
Il a été montré sur un exemple de vérification d’ouvrages existants que les méthodes de forces de rempla-
cement sont défavorables et peuvent conduire à démontrer une insuffisance structurale de l’ouvrage. Les 
méthodes aux déformations (pushover) sont plus favorables (Figure 5 et Figure 6). 
 

  
Figure 4 : Pont de Cucloz (source GEOMOD SA). 
a) Niveau d’encastrement b) Modèle 
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Figure 5 : Pont de la Veveyse de Fégire. Esquisse 
 
 

 
Figure 6 : Résultats des verifications selon les diverses hypotheses pour le pont de la Veveyse de Fégire. Facteurs de 
conformité par piles selon 3 hypothèses d’analyse structurale (encastré = appui au niveau du TN, base = appui au niveau 
du bedrock, optimiste = appui au niveau du bedrock avec modification de l’inclinaison des bielles de compression et agd 
selon carte SED) Source GEOMOD SA. 
 
Il a été possible de se baser sur la carte des isovaleurs d’accélération sismique du SED plutôt que sur la car-
te de la SIA 261, ce qui permet d’en préciser la valeur de calcul. 
 
Généralement la direction longitudinale est plus critique que la direction transversale. 
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3.1.2 Paramètres géomécaniques yc hydrogéologie 
 
Dans les cas étudiés, il n’y a pas de réflexions sur les valeurs dynamiques des paramètres géomécaniques, 
ni sur l’effet de l’eau. De plus, dans le cas de zones de glissement de terrain reconnus, l’effet d’un séisme 
sur le glissement lui-même n’est pas étudié, alors que cet effet à une influence notable sur le comportement 
de la structure après séisme. 
 
 
3.2 Dimensionnement 
 
3.2.1 Fondations profondes 
 
La vérification des fondations n’est pas à proprement parlé effectuée. Les calculs fournissent les valeurs des 
efforts internes en tête de puits, notamment les efforts tranchants. Si vérification, il devait y avoir, on se re-
trouverait dans le cas des fondations profondes de bâtiment. 
 
 
4 Besoins identifiés 
 
4.1 Hypothèses géomécaniques 
 
Une détermination des paramètres dynamiques de résistance, que ce soit pour les sols cohérents ou granu-
laires (voir par exemple les exigences de l’EC8), y compris effet de l’eau en sollicitations non drainées sur 
les paramètres géomécaniques (diminution des résistances, notamment des cohésions non drainées) de-
vrait en général être effectuée. En conséquence, faut-il traiter notamment les résistances des pieux en ad-
mettant un comportement court ou long terme ? 
 
La susceptibilité et le potentiel de liquéfaction doivent également faire l’objet d’une évaluation surtout dans 
les zones II et III. Des bornes seraient également utiles pour déterminer si une telle analyse est nécessaire, 
par exemple selon une méthode semi-empirique décrite dans [16]. 
 
Dans le cas de la liquéfaction, il convient de préciser sa prise en compte dans l’analyse structurale : par 
exemple, y’ a-t-il une profondeur à négliger lors du séisme et quel et l’effet de frottement négatif sur les pieux 
et d’une zone de tassement permanent dans le comportement post séisme ?. 
 
 
4.2 Analyse structurale – fondations superficielles 
 
Dans le cas de bâtiments avec sous-sols, on encastre souvent la structure au niveau du terrain naturel. Ceci 
implique qu’il n’y a pas de différences de rigidité entre le volume occupé par le sous-sol, ce qui n’est a priori 
pas rigoureux et pose deux questions : 
 
 Dans quelle mesure les efforts horizontaux sur la structure sont-ils surestimés si on ne prend pas en 

considération les sous-sols dans le modèle d’analyse. 
 Quels types d’efforts horizontaux sur les parois des sous-sols (i.e perpendiculairement à leur plan) doit-

on admettre ? A partir de combien de sous-sols une telle approche devient-elle nécessaire ? 
 
[10] donne des indications sur la possibilité de définir ce niveau plus bas, en fonction de la géométrie du bâ-
timent et des couches de sols. Cette façon de faire va probablement induire des effets favorables sur la dé-
termination des sollicitations (augmentation des fréquences propres qui conduit sur la branche descendante 
du plateau). 
 
Elle permet également d’introduire une poussée et une butée dynamique dans la vérification de la stabilité 
d’ensemble. Toutefois, la compatibilité des déplacements le permet-elle ? A noter que [9] permet de prendre 
en compte jusqu’à 30 % de la butée. 
 
Dans le cas de fondations superficielles, faut-il également tenir compte de la souplesse de la fondation, de la 
même manière que pour des pieux. De même, certaines recherches se dirigent dans l’étude de la possibilité 
de plastifier le terrain de fondation comme alternative à au surdimensionnement de la fondation [17]. Cette 
approche est-elle envisageable, sachant que la réparation des fondations et probablement plus difficile que 
celle de la structure. 
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4.3 Analyse structurale – fondations profondes 
 
Dans le cas de bâtiments avec fondations profondes, beaucoup d’ingénieurs font remarquer que le choix du 
niveau d’encastrement du bâtiment devrait tenir compte des pieux et ne devrait pas être pris immédiatement 
sous le radier. En admettant un niveau plus bas, cela devrait permettre de diminuer les efforts et donc les 
dimensions des éléments pour les reprendre (problématique identique pour les fondations de pont). La dé-
termination du niveau d’encastrement étant primordiale, il semble essentiel de fournir des indications sur la 
manière de choisir ce niveau correctement. De le rôle du sol encaissant au-dessus de ce niveau (sollicitant, 
résistant ?) est à définir, ce qui passe vraisemblablement aussi par une évaluation de l’interaction sol-
structure. 
 
Dans le cas de bâtiments peu hauts et sur pieux (périodes propres basses  et se trouvant donc sur la bran-
che montante du spectre des accélérations spectrales), l’hypothèse d’un assouplissement de la structure 
conduirait à une augmentation des déplacements (se rapproche du plateau). L’hypothèse est donc non 
conservatrice et comment ce cas doit-il être traité ? 
 
Faut-il contrôler que les déplacements horizontaux calculés en tête de pieux sous Vd et ceux qui se dévelop-
pent pour ugd (déplacement en champ libre) sont compatibles ? Malgré la souplesse des pieux dans la direc-
tion horizontale, est-on certain que le déplacement dû aux forces d’inertie du bâtiment est de l’ordre de 
grandeur de ugd ? Parle-t’on du même type de déplacements dans les deux cas (absolus et/ou différentiels 
par rapport au mouvement du terrain naturel) ? 
 
Est-on bien au clair que les phénomènes d’interaction ne doivent pas être pris en compte. En effet, [9] indi-
que que pour toute structure sur pieux, ces effets doivent être évalués. Des indications quantitatives sur la 
nécessité de prendre ou non l’interaction sol-structure en compte nous semblent nécessaires, par exemple 
en définissant des bornes au-dessous desquelles cette interaction peut être négligée (probablement vrai 
pour la plupart des cas). 
 
A titre d’exemple, des indications sur les bornes pour les besoins ou non en analyse de l’interaction cinéma-
tique existent dans [9] et [10]. Toutefois la classification des zones de risques, des groupes puis des classes 
de sols, basés sur la normalisation française, devrait être traduite selon les exigences des Swisscodes. Il en 
va de même pour les catégories d’ouvrage. 
 
[9] mentionne étalement que ces effets sont bénéfiques pour les bâtiments puisqu’ils diminuent les efforts 
dans les éléments de superstructure, sauf pour les cas énumérés au §6 (2ème ordre, fondations massives ou 
profondes, sols très mous) pour lesquels, l’interaction est néfaste. Certaines fondations de ponts (puits) cor-
respondent clairement à ces cas. 
 
Il n’existe à notre connaissance rien de comparable à la théorie sur la capacité portante dynamique des fon-
dations superficielles concernant la capacité portante des fondations profondes. Des indications seraient 
bienvenues bien qu’elles soient probablement indissociables de la résolution des problèmes d’interaction. 
 
 
4.4 Dimensionnement 
 
Peut-on, dans le but de ne pas systématiquement écarter les solutions en fondations superficielles, assouplir 
les critères de dimensionnement de celles-ci et qui sont données dans la SIA 267, notamment celui qui exi-
ge de rester dans le double du tiers-central (plastification du terrain de fondation) ? 
 
De même quels sont les autres possibilités de diminuer la taille de ces fondations. Par exemple, peut-on te-
nir compte qu’une partie du moment d’encastrement au pied des refends est repris par le couple résistance 
en compression du radier générale et résistance au cisaillement au contact sol/surprofondeurs ? 
 
Quelles sont les règles de dimensionnement des liaisons de têtes de pieux avec les radiers, notamment en 
lien avec la définition du déplacement qui y est imposé. 
 
Le critère pour déterminer la position de la longueur de scellement d’un micropieu doit-il tenir compte d’une 
zone proche de la surface dans laquelle la résistance externe ne peut pas se mobiliser lors d’un séisme et si 
oui de quelle épaisseur ? Par extension, peut-on tenir compte de la totalité de la longueur frottante des pieux 
en traction ? 
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5 Conclusions 
 
Sont cités ci-dessous les points qui à notre sens méritent un éclaircissement/approfondissement. Ils résu-
ment les considérations des paragraphes sur les besoins identifiés. Avant tout, un état de l’art nous semble 
nécessaire. 
 
 
5.1 Bâtiments et ouvrages d’art 
 
5.1.1 Analyse structurale 
 
Dans le cas de la présence de sous-sols et/ou de fondations profondes : 
 Détermination du modèle équivalent permettant de déterminer les sollicitations horizontales sismiques. 
 Traitement du comportement au cisaillement – compatibilité des déplacements. 
 Détermination des actions/réactions du sol le long des pieux (sol résistant/sollicitant – court terme / long 

terme). 
 Fourniture de bornes pour savoir si l’interaction sol-structure doit être étudiée (interaction cinématique). 
 
5.1.2 Dimensionnement 
 
 Révision des critères de dimensionnement des fondations superficielles (SIA 267). 
 
 
5.2 Géotechnique 
 
Dans le domaine de la définition des paramètres géomécaniques, la prise en compte de l’influence de l’eau 
sur les résistances (cas non drainés), la dégradation/amélioration des paramètres, bien que mentionnées 
dans les différentes documents normatifs ne semblent pas systématiquement mis en application et on se 
contente des paramètres statiques. 
 
Une définition des zones ou la susceptibilité à la liquéfaction est à craindre serait bienvenu (bornes ou car-
tes). 
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Erdbebensicherheit von geotechnischen Stauanlagen 
 
 
1 Einführung 
 
Geotechnische Stauanlagen, vorranging Erd- und Steinschüttdämme, sind durch Erdbeben auf 
verschiedene Weise gefährdet. Erfahrungen aus vergangenen Erdbeben zeigen, dass Dämme 
Böschungsbrüche, laterale Spreizung, Rissbildung, Bodenverflüssigung und Versagen der 
Oberflächendichtung als Gefährdungsbilder aufweisen. Besonders problematisch ist bei Erddämmen die 
Gefährdung durch Bodenverflüssigung. Grosse Schadensfälle, wie das Versagen des San Fernando 
Damms in Kalifornien (siehe Bild 1a), sind durch Bodenverflüssigung entstanden. Vor allem Dämme aus 
hydraulisch eingeschwemmtem Material (hydraulic fill), z.B. Tailing-Dämme, sind davon betroffen. Allgemein 
verhalten sich Dämme unter Erdbebeneinwirkung recht genügsam, solange die Verflüssigungsgefährdung 
gering ist, und der Dammkörper beim Bau gut verdichtet wurde. 
 

  
 (a) (b) 

 
Bild 1: a) Versagen des Lower San Fernando Dammes beim Erdbeben von 1971 in San Fernando 

durch Böschungsbruch bei Bodenverflüssigung, Mw = 6.6 (Quelle R.E. Wallace, US 
Geological Survey 1971); b) Risse durch laterale Spreizung im Damm des Fengshou-
Reservoirs, Sichuan Provinz China, nach dem Erdbeben 2008, Mw 7.9 
(http://cryptome.cn.com/cn-quake5/cn-quake5.htm) 

 
Die Sicherheitsphilosophie bei Stauanlagen stützt sich in der Schweiz auf 3 Pfeiler. Zum einen ist die 
technische Sicherheit von Belang, die vor allem auf einer modernen Bemessung mit modernen 
Analysemethoden und sorgfältiger Bauausführung beruht. Der zweite wesentliche Punkt ist der Unterhalt 
und die Überwachung einer Stauanlage. Dazu zählen Inspektionen und Messungen sowie eine periodische 
Analyse der Daten und Berichterstattung. Betriebliche Richtlinien mit einer Notfallplanung gehören ebenfalls 
zum Sicherheitskonzept einer Stauanlage. Der erdbebengerechte Entwurf ist somit ein Teil im 
Sicherheitskonzept von Stauanlagen. 
 
Bezüglich Erdbeben gibt es in der Schweiz ein Grundlagendokument für Stauanlagen, "Sicherheit der 
Stauanlagen, Basisdokument zu dem Nachweis der Erdbebensicherheit" [1], in dem die wichtigsten 
Themengebiete zum Erdbebennachweis von Stauanalgen behandelt werden. Das Dokument beinhaltet die 
seismische Gefährdung in der Schweiz sowie Hinweise zur Grundlagenermittlung und Erdbebenanalyse. Die 
grundlegenden Aspekte beruhen auf internationalen Richtlinien, z.B. auf Empfehlungen des ICOLD, 
International Commission on Large Dams [2]. Das Basisdokument ist im Moment in Überarbeitung und wird 
vermutlich 2015 in neuer Form erscheinen. Ein wesentlicher Punkt ist die Aktualisierung der seismischen 
Gefährdung für Stauanlagen. 
 
Im Basisdokument [1] ist abhängig von der Talsperrenklasse das Gefährdungsniveau festgelegt, auf welches 
ein Staudamm ausgelegt sein muss. Tabelle 1 gibt eine Übersicht über die Kriterien der 
Erdbebenbemessung. Es ist ersichtlich, dass die Wiederkehrperioden der Bemessungserdbeben für 
Stauanlagen allgemein weit grösser sind, als für normale Bauwerke, die unter die SIA Tragwerksnormen 
fallen.  
 
Entsprechend der Talsperrenklasse werden unterschiedliche Anforderungen an die Stauanlage gestellt. Dies 
bezieht sich nicht nur auf das Niveau der Erdbebenanregung, sondern auch auf Anforderungen bezüglich 
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der Berechnungsverfahren sowie auf den Umfang der Grundlagenermittlung. Dämme der Sperrenklasse I 
müssen mit dynamischen Berechnungsverfahren im Zeitverlaufsverfahren berechnet werden, während 
kleine bis mittlere Anlagen mit dem Ersatzkraftverfahren oder vereinfachten dynamischen 
Berechnungsverfahren analysiert werden können.  
 
Tabelle 1: Klassierung der Stauanlagen nach [1] und Kriterien der Erdbebenbemessung 
 

Sperrenklasse Kriterien betrachteter 
Zeitraum 

mittlere 
Überschreitens-

wahrscheinlichkeit 

mittlere 
Wiederkehr-

periode 
I - grosse Anlagen H ≥ 40 m, oder  

H ≥ 10 m und V > 1'000'000 m3 
100 Jahre 1 % 10'000 Jahre 

II - mittlere Anlagen H ≥ 25 m, oder 
H ≥ 15 m und V > 50'000 m3, oder  
H ≥ 10 m und V > 100'000 m3, oder 

H ≥ 5 m und V > 500'000 m3 

100 Jahre 2 % 5'000 Jahre 

III - kleine Anlagen alle übrige Anlagen 100 Jahre 10 % 1'000 Jahre 
 
Die Erdbebengefährdung von Stauanlagen ist allgemein eine Mehrfachgefährdung. Neben den 
Erdbebenerschütterungen, die im Vordergrund der Analyse sehen, ist auch zu beachten, ob eine Stauanlage 
auf einer seismisch aktiven Verwerfung steht. Die Problematik aktiver Verwerfungen ist in seismisch stark 
aktiven Regionen von Interesse, weniger in der Schweiz, wo kaum aktive Verwerfungen bekannt sind. Dem 
ist entsprechend durch Standortwahl oder Dammentwurf Rechnung zu tragen. Ein weiter Punkt sind 
Sekundärgefahren für Stauanlagen, die sich aus Erdbeben ergeben. Erdbebeninduzierte Hangrutsche oder 
Steinschlag, die direkt auf den Staudamm wirken, sowie Impulswellen im Reservoir können zum 
Überströmen von Erddämmen und zu Oberflächenerosion führen. 
 
Das Verhaltensziel von Staudämmen unter Erdbebeneinwirkung bezieht sich vor allem auf totales Versagen 
des Dammes. Oberstes Ziel ist es, dass kein Wasser unkontrolliert aus dem Reservoir austreten kann. 
Ferner ist innere Erosion und ein Überspülen des Dammes zu verhindern. Lokale Schäden sind am 
Staudamm zulässig. Ferner dürfen für das Bemessungserdbeben keine Schäden an sicherheitsrelevanten 
Nebenanlagen auftreten. Der Reservoirwasserstand muss nach einem Erdbeben regulierbar bleiben. Der 
Nachweis der Gebrauchstautauglichkeit von Stauanlagen nach einem Erdbeben ist in der Schweiz nicht 
gefordert.  
 
Für den Bemessungsfall Erdbeben ist eine Lastfallkombination massgebend: Eigengewicht des 
Dammkörpers, statischer Wasserdruck und Porenwasserdruck bei Stauziel, Erdbebenlasten und 
erdbebeninduzierte Porenwasserüberdrücke. In der Schweiz wird nach [1] nur das Stauziel betrachtet, da 
von einer Anlage bei anderen Reservoirwasserständen, wie Halbstau oder leerem Reservoir, eine geringere 
oder keine Gefährdung im Versagensfall ausgeht. Der dynamische Wasserdruck auf den Dammkörper kann 
allgemein aufgrund der wasserseitigen Böschungsneigung vernachlässigt werden. Bei starken 
Dammdeformationen und erdbebeninduzierten Porenwasserüberdrücken ist die Stabilität des Dammes nach 
dem Erdbeben für den verformten Zustand nachzuweisen. Eine schnelle Absenkung ist nach einem 
Erdbeben zu vermeiden, da anhaltenden Porenwasserüberdrücke zu einem Böschungsversagen der 
Wasserseite führen können. 
 
Allgemein erfolgt der Nachweis der Erdbebensicherheit bei Erddämmen verformungsbasiert. Ein 
ersatzstatischer Nachweis der Standsicherheit ist für kleine Dämme zulässig, kann aber schon bei geringen 
Erdbebenanregungen häufig nicht mehr erbracht werden. So werden als Kriterien die permanenten 
Gleitverschiebungen durch Erdbeben beurteilt. Die Gleitverschiebungen müssen gewisse Grenzwerte 
einhalten, so dass ein ausreichender Freibord erhalten bleibt, sowie die Dichtung, der Filter und die 
Drainage funktionstüchtig bleiben. Bei Oberflächendichtungen kann ein Dichtungsversagen toleriert werden, 
solange die hydraulische Stabilität des Dammkörpers bei Durchsickerung gewährleistet ist. Zum Nachweis 
der Erdbebensicherheit einer Stauanlage gehört auch der Nachweis sicherheitsrelevanter Nebenanlagen. 
Der Grundablass und die Hochwasserentlastung müssen auf das Bemessungserdbeben dimensioniert sein. 
Ferner sind Uferbereiche auf Erdrutsche und Steinschlag zu untersuchen, die im Erdbebenfall bei Rutschung 
Impulswellen im Reservoir auslösen können. Aktive Verwerfungen im Reservoir können durch Bewegung 
ebenfalls Wellen auslösen, die ein Überströmen des Dammes verursachen können. 
 
 

78



2 Analyse von Erddämmen 
 
2.1 Materialuntersuchungen / Kennwertbestimmung 
 
Für eine dynamische Erdbebenanalyse sind verschiedene geotechnische Kennwerte der Bodenmaterialien 
erforderlich. Wichtigste Kenngrössen sind die Festigkeitseigenschaften, vor allem der Reibungswinkel, die 
Steifigkeitseigenschaften, Schub- und Elastizitätsmodul, sowie das Dämpfungsverhalten. Der 
Reibungswinkel verhält sich unter Erdbeben weitgehend konstant. Für die Steifigkeiten sind sowohl die 
statischen als auch die dynamischen Kennwerte zu bestimmen. Es sind die Materialien des Dammkörpers 
und der Fundation zu untersuchen. Der Untersuchungsumfang ist allgemein abhängig von der 
Sperrenklasse. Je grösser die Stauanlage, desto umfangreicher sollte das Untersuchungsprogramm sein.  
 
Für die Analyse bestehender Anlagen ist die Auswertung der Baudokumentation wichtig. Bekannte Daten 
können zur Analyse herangezogen werden. Zur Bestimmung dynamischer Kennwerte des Untergrundes und 
des Dammkörpers empfehlen sich vorranging Feldversuche. Für die Analyse von Neuanlagen sollte der 
Untergrund mit Feld- und Laborversuchen erkundet werden, während das Dammkörpermaterial mit 
Laborversuchen zu untersuchen ist.  
 
Für die statischen Kennwerte der Festigkeit und Steifigkeit können klassische bodenmechanische Versuche 
angewendet werden.  
 
Für die Bestimmung der dynamischen Bodenparameter empfiehlt sich im Feld die Geophysik. Aus der 
Scherwellengeschwindigkeit vs geophysikalischer Messungen des Untergrundes oder auch des 
Dammkörpers bei bestehenden Anlagen kann der maximale Schubmodul Gmax bestimmt werden, bzw. 
dessen Verteilung mit der Tiefe. Um das dehnungsabhängige Verhalten des Schermoduls und der 
Dämpfung zu ermitteln, sind Laborversuche erforderlich. Dazu eignen sich Resonant Column Versuche für 
kleine Dehnungsbereiche und zyklische Scherversuche für grosse Dehnungen. Die Kombination beider 
Labormethoden ermöglicht die Abdeckung des gesamten Dehnungsbereiches. 
 
Ein Problem bei der Durchführung von zyklischen Laborversuchen ergibt sich für Materialien von 
Steinschüttdämmen mit sehr grossen Korngrössen. Aufgrund der Begrenzung der Korngrösse durch die 
Versuchstechnik kann im Labor das zyklische Verhalten sehr grobkörniger Materialien nicht genau 
untersucht werden. Auch in der Literatur sind dazu nur wenige Anhaltspunkte zu finden, z.B. [3]. 
 
 
2.2 Beurteilung der Bodenverflüssigung 
 
Eine Besonderheit von Erddämmen im Vergleich zu Betonmauern ist das Phänomen der 
Bodenverflüssigung. Unter bestimmten Voraussetzungen und Randbedingungen können bestimmte 
Bodenmaterialien bei Erdbebenanregung einen Anstieg des Porenwasserdrucks erfahren, bis hin zur 
vollständigen Bodenverflüssigung. Eine erste Beurteilung des Potentials der Bodenverflüssigung von 
Lockergestein erfolgt nach relativ einfachen Kriterien. Diese qualitativen Kriterien zur Beurteilung des 
Verflüssigungspotentials sind: 

• Korngrössenverteilung – Feinsande und Silte mit enggestufter Korngrössenverteilung neigen zur 
Verflüssigung, siehe Bild 2. 

• Lagerungsdichte – Nur locker gelagerte Materialien können verflüssigen. 
• Sättigung des Bodens – Böden müssen vollständig gesättigt sein. 
• Spannungszustand – Verflüssigung tritt häufig nur bei geringer bis mittlere Überlagerung auf. Ab ca. 

20 m Tiefe wurde Bodenverflüssigung selten beobachtet. 
 
Sind alle Kriterien erfüllt, ist mit Bodenverflüssigung im Erdbebenfall zu rechnen. Trifft eines der vier Kriterien 
nicht zu, ist vollständige Bodenverflüssigung im Erdbebenfall wenig wahrscheinlich. Trotzdem kann jedoch 
erdbebeninduzierter Porenwasserüberdruck auftreten, der zu einer Reduktion der Scherfestigkeit des Bodes 
führt. Im Zweifelsfall kann eine präzisere Bestimmung des Verflüssigungspotentials im Feld mit SPT oder 
CPT-Versuchen erfolgen. Die Auswertung kann dann z.B. nach [4] durchgeführt werden.  
 
Eine genaue Bestimmung des zyklischen Verhaltens von Erdmaterialien und die Entwicklung von 
erdbebeninduzierten Porenwasserüberdrücken kann eigentlich nur mit einer Serie von zyklischen 
Scherversuchen im Labor erfolgen. Ansätze aus der Literatur und Modelle zur numerischen Analyse 
erdbebeninduzierter Porenwasserüberdrücke bzw. Bodenverflüssigung sind vorhanden. Ohne Kalibrierung 
dieser Stoffmodelle mittels zyklischen Laborversuchen ist deren Einsatz in einer FE-Berechnung jedoch 
fraglich. Die Erfahrung mit dem Einsatz von Verflüssigungsmodellen ist im deutschsprachigen Raum 
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begrenzt, und faktisch nur auf akademischem Niveau vorhanden. Die präzise Berücksichtigung des 
erdbebeninduzierten Porenwasserüberdrucks ist noch nicht Stand der Technik. 
 

 
 

Bild 2: Korngrössenverteilungen verflüssigungsgefährdeter Böden [5] 
 
 
2.3 Berechnungsverfahren von Dämmen 
 
2.3.1 Ersatzkraftverfahren 
 
Das Ersatzkraftverfahren ist das einfachste Verfahren in der Erdbebenanalyse und wird vorranging bei 
kleinen Anlagen angewendet. Mittels klassischer Standsicherheitsberechnungen des Grundbaus, z.B. mit 
der Gleitkreisberechnung, wird der Bruchkörper mit der Erdbebenanregung belegt und die Standsicherheit 
am bestehenden System berechnet. Bei kleinen Dämmen kann nach [1] vereinfacht das 1.5 der 
Spitzenbodenbeschleunigung angesetzt werden, oder die spektrale Beschleunigung bei der Grundperiode 
des Dammes wird zur Bestimmung der Beschleunigung des Bruchkörpers verwendet. Die Abschätzung der 
Grundperiode kann nach der Methode von Sarma [6] erfolgen. Liegt die Sicherheit über 1.0 ist der Erddamm 
im Erdbebenfall stabil und ein Versagen ist ausgeschlossen. Bei mittleren bis grossen Erdbebenanregungen 
führt das Ersatzkraftverfahren jedoch häufig dazu, dass die Sicherheit von 1.0 nicht nachgewiesen werden 
kann. In diesem Fall werden die Gleitverschiebungen berechnet und beurteilt. Verformungsbasierte 
dynamische Berechnungsverfahren sind anzuwenden. 
 
 
2.3.2 Makdisi & Seed [7] 
 
Das Verfahren nach Makdisi & Seed [7] ist ein vereinfachtes dynamisches Verfahren zur Berechnung von 
Gleitverschiebungen von potentiellen Bruchkörpern bei Erddämmen. Die Berechnung basiert auf 
empirischen Zusammenhängen bzw. auf numerischen Parameterstudien mit dem Berechnungsverfahren 
nach Newmark [8] und ist grafisch aufbereitet. Das Verfahren berücksichtigt die grundlegenden 
dynamischen Eigenschaften des Dammes, dessen Eigenschwingverhalten, die Amplifikation über die 
Dammhöhe, die Grösse des Bruchkörpers sowie die seismische Gefährdung am Standort. Das Verfahren 
nach Makdisi & Seed [7] ist keine präzise Berechnung der Gleitverschiebung. Das Ergebnis umfasst einen 
Bereich möglicher Gleitverschiebungen. Das Vorgehen der Analyse ist auch in [1] oder [5] beschrieben. 
 
Der erste Schritt der Berechnung nach Makdisi & Seed [7] ist eine ersatzstatische Berechnung, mittels der 
die kritische Beschleunigung ac berechnet wird. Die kritische Beschleunigung ist die Beschleunigung, bei der 
der betrachtete Bruchkörper die Standsicherheit 1.0 erreicht und dann zu gleiten beginnt. Im folgenden 
Schritt wird das Eigenschwingverhalten des Dammes bestimmt und die Beschleunigung auf der Dammkrone 
aD abgeschätzt. Mittels dem Diagramm im Bild 3a kann unter Berücksichtigung der Geometrie des 
betrachteten Bruchkörpers dessen Beschleunigung bestimmt werden. Aus dem Verhältnis ac/aG kann die 
Gleitverschiebung u des Bruchkörpers anhand des Diagrammes in Bild 3b für eine bestimmte Magnitude 
ermittelt werden. In der Schweiz wird nach [1] allgemein die Magnitude 7.5 angesetzt. Dahinter verbirgt sich 
eine gewisse Starkbebendauer des potentiellen Erdbebens. In Regionen geringer Seismizität oder bei 
kleinen Anlagen ist der Ansatz der Magnitude 6.5 durchaus gerechtfertigt. Die ermittelten 
Gleitverschiebungen nach Makdisi & Seed [7] sind allgemein in Richtung der Bewegung des Bruchkörpers 
zu verstehen. 
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 (a) (b) 
 
Bild 3: Diagramme zur Berechnung der Gleitverschiebungen von Erddämmen nach Makdisi & 

Seed [7], a) Bestimmung der Bruchkörperbeschleunigung aG, b) Bestimmung der 
Gleitverschiebung u 

 
 
2.3.3 Newmark [8] 
 
Das Verfahren nach Newmark [8] ist ein Verfahren zur Berechnung von Gleitverschiebungen von 
Bruchkörpern. Es basiert auf dem Modell der Starrkörperverschiebung eines Buchkörpers auf einer 
Gleitfläche (siehe Bild 4b). Für Bruchmechanismen bei Erddämmen, die diesem Mechanismus folgen, ergibt 
die Newmark-Berechnung sehr gute Ergebnisse. Wesentliche Eingangsgrösse der Berechnung ist der 
Erdbebenbeschleunigungszeitverlauf des Bruchkörpers. Allgemein entspricht dieser Zeitverlauf nicht direkt 
dem Beschleunigungszeitverlauf der Felsoberfläche am Standort und muss erst noch spezifisch bestimmt 
werden. Die Auswertung des Erdbebenzeitverlaufes des Bruchkörpers erfolgt dann über Integration der 
Beschleunigungen, die die kritische Beschleunigung ac des Bruchkörpers überschreiten. Zuerst wird die 
Geschwindigkeit des Bruchkörpers berechnet. Anschliessend wird durch erneute Integration des 
Zeitverlaufes die Verschiebung des Bruchkörpers ermittelt. Allgemein wird davon ausgegangen, dass sich 
der Bruchkörper nur talwärts bewegt. So wird jeweils nur eine Hälfte des Erdbebenzeitverlaufes, die positive 
oder negative Beschleunigung, ausgewertet. Die Ergebnisse der Berechnungen nach Newmark [8] sind 
neben der Spitzenbodenbeschleunigung stark abhängig von der Starkbebendauer und vom Energiegehalt 
des Erdbebenzeitverlaufes. Die Ermittlung eines repräsentativen Erdbebenzeitverlaufes des Bruchkörpers 
zur Bestimmung der Gleitverschiebungen ist eine der kritischen Aufgaben in der Erdbebenanalyse und 
unterscheidet sich dadurch von den vereinfachten Berechnungsverfahren, zum Bespiel nach [7], die ohne 
Zeitverlauf auskommen.  
 

                
 (a) (b) 

Bild 4: Berechnung der Gleitverschiebungen nach Newmark [8], a) Berechnung durch 
Integration der Beschleunigungen und Geschwindigkeit, b) Modell des 
Blockgleitmechanismus 
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2.3.4 Finite-Elemente-Methode 
 
Die Finite-Elemente-Methode hat mittlerweile Einzug in das geotechnische Erdbebeningenieurwesen 
gehalten. Im Dammbau hat sich die linear-äquivalente Methode unter Verwendung linear-äquivalenter 
Kennwerten etabliert. Dieses Verfahren ist auch in der Richtlinie [1] favorisiert. Mittels einer Finiten-
Elemente-Berechnung wird das dynamische Verhalten des Dammes im Zeitverlaufsverfahren analysiert. Als 
dynamische Stoffparameter werden dehnungsabhängige Schermoduln und Dämpfungsverhältnisse 
angesetzt. Die FE-Berechnung erfolgt linear-elastisch, wobei die Steifigkeit und das Dämpfungsverhältnis 
inkrementell den Dehnungsverhältnissen angepasst werden. Bruchmechanismen können damit nicht explizit 
analysiert werden. In einem zweiten separaten Berechnungsschritt werden, basierend auf der dynamischen 
Dammantwort, potentielle Bruchköper untersucht und deren Gleitverschiebungen mit dem Verfahren nach 
Newmark [1] berechnet. Der zweite Berechnungsschritt beruht nicht mehr auf der Finite-Elemente-Methode. 
Ein gängiges Programmsystem, das mit der linear-äquivalenten Methode arbeitet, ist GeoStudio, mit dem 
FE-Modul QUAKE/W und der Newmark-Berechnung in SLOPE/W. 
 
Alternativ können auch reine Finite-Elemente-Berechnungen durchgeführt werden, z.B. mit den 
Programmsystemen Plaxis oder Z-Soil. Dabei muss mit elastisch-plastischen Stoffgesetzen gearbeitet 
werden. Ferner ist es wichtig, die Dehnungsabhängigkeit der Materialparameter zu berücksichtigen. Somit 
werden recht komplizierte Stoffgesetze in der Analyse eingesetzt, z.B. Hardening-Soil-Small-Strain-Stiffness 
(HS-Small), die allgemein auch eine gute Kalibrierung durch Versuchsergebnisse erfordern. Das Stoffgesetz 
HS-Small besitzt zum Beispiel 7 Parameter zur Beschreibung der spannungs- und dehnungsabhängigen 
Steifigkeit des Bodens. Der Bruchmechanismus und die Gleitverschiebungen werden implizit durch das 
Stoffgesetzt und dessen Bruchkriterium bestimmt. Die Methode ist recht sensitiv auf Netzfeinheit, 
Randbedingungen und Kennwerte, wie z.B. Steifigkeit und Dämpfung. Je nach Wahl der Eingangsparameter 
können die Ergebnisse stark streuen. Der Aufwand und die Komplexität einer solchen 
Zeitverlaufsberechnung mit einem reinen FE-Modell und einem komplexen Stoffgesetz sind nicht zu 
unterschätzen. Eine unabhängige Vergleichsrechnung mit vereinfachten Berechnungsverfahren zur Prüfung 
der Ergebnisse ist zwingend erforderlich. 
 
 
3 Fallbeispiel  
 
3.1 Situation, Vorgehen und Bestimmung der Eingangsparameter 
 
In den folgenden Abschnitten wird exemplarisch die Erdbebenüberprüfung der bestehenden Stauanlage 
Fierze in Albanien an ausgewählten Ergebnissen vorgestellt. Die Analyse wurde von der Firma Pöyry Energy 
Ltd. durchgeführt [9]. Studer Engineering war als Gutachter der Bauherrschaft beauftragt, die Analyse zu 
prüfen. Obwohl der Damm im Ausland steht, entspricht das Vorgehen in der Analyse dem internationalen 
Stand der Technik und ist weitgehend konform zum Vorgehen in der Schweiz nach [1]. Das allgemeine 
Vorgehen der Erdbebenanalyse mit der linear-äquivalenten Methode für Erddämme erfolgt nach folgendem 
Ablauf: 

1. statische Stabilitätsanalyse zur Berechnung der statischen Sicherheit 
2. statische Analyse zur Bestimmung des Eigenspannungszustandes durch Bauablauf und Einstau 
3. Festlegen der Erdbebenanregung für den Bemessungsfall 
4. Beurteilen und Bestimmen der erdbebeninduzierten Porenwasserüberdrücke bzw. des 

Verflüssigungspotentials zur Berücksichtigung in den folgenden Analyseschritten 
5. dynamische Erdbebenanalyse mit linear-äquivalenten Bodenkennwerten zur Bestimmung der 

dynamischen Dammantwort 
6. Bestimmen des massgebenden Bruchkörpers und Berechnung der kritischen Beschleunigung des 

Bruchkörpers 
7. Berechnung der Gleitverschiebungen des Bruchkörpers 
8. Bestimmen der durch Erschütterungen induzierten Setzungen 
9. Beurteilen der Gleitverschiebung und Setzungen bezüglich Freibord, Dichtung, Filter und Drainage 
10. Untersuchung sicherheitsrelevanter Nebenanlagen, Uferbereiche und Impulswellenbildung 

 
Bei der Stauanlage Fierze handelt es sich um einen Erddamm mit Kerndichtung. Der Damm hat eine 
maximale Höhe von ca. 160 m über Fundation und eine Kronenlänge von 350 m. Das Dammvolumen 
beträgt ca. 8 Mio m3. Die Stauanlage wurde 1978 nach 8 Jahren Bauzeit in Betrieb genommen und bildet ein 
Reservoir von ca. 2'700 Mio. m3 Volumen.  
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Der Erddamm wurde aus lokal anstehenden Lockergesteinsmaterialien errichtet. Aus der Bauzeit des 
Dammes stehen Versuchsdaten zur Verfügung, so dass die geotechnischen Kennwerte der Erdmaterialen 
bekannt sind. Der Stützkörper besteht aus kompetentem Schotter mit Reibungswinkeln ϕ' von 38° bis 36°, je 
nach Dammzone. Das Kernmaterial besitzt Reibungswinkel ϕ' um 24°. Die Korngrössenverteilungen des 
Lockergesteins sind weit gestuft mit hohen Grobkornanteilen. Das Material ist unempfindlich auf 
Bodenverflüssigung. 
 

  
 

Bild 5: Linear-äquivalente Bodenkennwerte für das Stützkörpermaterial nach [10] 
 
Im Rahmen der Erdbebenanalyse wurde sich bei der Bestimmung der dynamischen Kennwerte vorrangig 
auf Erfahrungswerte aus der Literatur abgestützt. Unsicherheiten der Kennwertwahl wurden innerhalb einer 
Parameterstudie untersucht. Die Annahmen der dynamische Bodenparameter für die Dehnungsabhängigkeit 
des Schermoduls und der Dämpfung sind in Bild 5 dargestellt. Eine Variation wurde auch für das maximale 
Schermodul Gmax durchgeführt. Im Folgenden werden nur Ergebnisse eines Parametersatzes präsentiert.  
 

 
Bild 6: Finite Elemente Modell der Stauanlage Fierze zur Berechnung des 

Eigenspannungszustandes inklusive Bauetappen und Einstau 
 

 
Bild 7: Effektive vertikale Spannung σv' nach Einstau [kN/m2] 
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Die Berechnung erfolgte mit dem Programm GeoStudio 2007 mittels der linear äquivalenten Methode, einer 
Hybridmethode aus Finite-Elemente-Berechnung zur Bestimmung der dynamischen Dammantwort mit 
linear-äquivalenten Bodenkennwerten und einer Newmark-Berechnung zur Bestimmung der 
Gleitverschiebungen ausgewählter Bruchkörper. Das Berechnungsmodell ist in Bild 6 dargestellt und 
beinhaltet die Modellierung der Bauetappen und des Einstaus des Reservoirs zur Bestimmung des 
Eigenspannungszustandes vor der Erdbebenanregung (siehe Bild 7).  
 
 
3.2 Ausgewählte Ergebnisse der dynamischen Analyse 
 
Die dynamische Analyse des Dammes erfolgte mit dem Modul QUAKE/W. Einer der drei verwendeten 
Erdbebenzeitverläufe ist in Bild 8 dargestellt und hat eine Spitzenbodenbeschleunigung von 0.42 g. Die 
Länge des verwendeten Zeitverlaufes ist im Vergleich zu den empfohlenen Starkbebendauern nach [1] 
verhältnismässig kurz gewählt. Bild 9 zeigt die Verteilung der maximalen horizontalen Beschleunigungen im 
Dammkörper für die dynamische Berechnung mit der linear-äquivalenten Methode. Der Erdbebenzeitverlauf 
auf der Dammkrone ist in Bild 11a dargestellt. Der Maximalwert der Beschleunigung wurde an der 
Dammkrone mit 1.44 g bestimmt. Das entspricht einer Amplifikation von Faktor 3.4 innerhalb des 
Dammkörpers.  
 

 
Bild 8: Erdbebenzeitverlauf Nr. 1 für die dynamische Dammanalyse 
 
 

 
Bild 9: Verteilung der maximalen horizontalen Beschleunigung in [g] im Dammkörper 
 
Im anschliessenden Berechnungsschritt erfolgt die Berechnung der Gleitverschiebungen potentieller 
Bruchkörper nach Newmark [8]. Grundlage dazu bilden die Ergebnisse aus der dynamischen Dammanalyse. 
Bild 10 zeigt den näher untersuchten Bruchkörper auf der Wasserseite des Dammes. Ein Bruchkörper der 
Luftseite des Dammes wurde in gleicher Weise untersucht. Die Ergebnisse der 
Gleitverschiebungsberechnung nach Newmark [8] sind in Bild 11b dargestellt und zeigen die resultierenden 
Gleitverschiebungen für den Zeitverlauf mit 0.67 m. 
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Bild 10: Analysierter Bruchkörper der Wasserseite  
 
 

  
 

 (a) (b) 
Bild 11: Ergebnisse der dynamischen Berechnung, a) Zeitverlauf der Beschleunigung auf der 

Dammkrone, b) Zeitverlauf der Gleitverschiebungen der Newmark-Berechnungen 
 
Zu einer umfassenden Untersuchung der Erdbebensicherheit einer Stauanlage gehören noch weitere 
Analysen, auf die hier nicht im Detail eingegangen wird. Erdbebeninduzierte Verdichtung des Dammkörpers, 
die mit der angewendeten FE-Berechnung nicht analysiert werden kann, wird nach der Methode Bureau [11] 
abgeschätzt. Die Kombination aus Gleitverschiebungen und verdichtungsinduzierten Setzungen wird 
ausgewertet. Die Auswirkungen der resultierenden Deformationen auf den Freibord, die Dichtung, die Filter 
und die Drainage werden beurteilt. Ferner sind sicherheitsrelevante Nebenanlagen, Uferböschungen auf 
Rutschung und Steinschlag sowie die Entstehung von Impuslwellen im Reservoir zu untersuchen und zu 
bewerten. 
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Sicherungsmassnahmen der Rhone Dämme 
 
 
1 Einleitung 
 
 
In dem Zusammenhang der starken Siedlungs- und Infrastrukturentwicklung in den alpinen Tälern, die durch 
Hochwasserschutzbauten wie z.B. die Rhonekorrektion ermöglicht wurden, steigt das Bedürfnis nach einer 
besseren Beurteilung des seismischen Verhaltens der Hochwasserschutzsysteme. Auf einer Seite sind die 
Identifizierung der kritischen Stellen für bestehende Bauwerke und der Entwurf eventueller Sicherungs-
massnahmen von besonderer Bedeutung. Auf der anderen Seite ist die Beurteilung des seismischen Verhal-
tens der nachgerüsteten Hochwasserschutzbauten für die allgemeinen Risikoabschätzungen entscheidend 
für die weiteren Entwicklungsmöglichkeiten der Infrastruktur und der Besiedlungen. 
 
Um den Hochwasserschutz zu verbessern und bestehende Damme der dritten Rhonekorrektion den neusten 
Sicherheitsanforderungen anzupassen, haben sich zwei unterschiedlichen Sicherungsmassnahmen als 
funktionsfähige Nachrüstungen des Dammkörpers ergeben: eine eingerammte Stahlspundwand und eine 
„Mixed-In-Place“ (MIP) Dichtwand. Diese Studie befasst sich mit der Beurteilung des seismischen Verhaltens 
der Dämme mit und ohne Nachrüstungsmassnahmen. 
 
2 Methodik  
 
2.1 Bestimmung der kritischen Geometrie des Dammprofils 
 
Die Beurteilung des seismischen Verhaltens der Dämme und der Nachrüstungsmassnahmen wurde durch 
numerische Modellierungen mit finiten Elementen (Plaxis 2012 – Brinkgreve et al., 2012 [3]) untersucht. In 
einem ersten Schritt wurden Feldmessungen durchgeführt und repräsentative Querschnitte für die Zusam-
menstellung eines numerischen Modells ermittelt. Die Feldmessungen haben sich auf die Rhone Dämme 
zwischen Visp und Baltschieder konzentriert und die Repräsentativität der ermittelten Querschnitte wurde 
durch den Vergleich mit vorhandenen Informationen über die 3. Rhonekorrektion (Mayor & Springman, 2011 
[10]; Kanton Wallis, 2008 [8]; Springman et al., 2013 [16]) bestätigt. 
 
Eine Übersichtskarte der ausgemessenen Standorte ist im Bild 1 gegeben. 
 

 
Bild 1: Übersichtskarte der ausgemessenen Standorte (Geiser, 2013 [6]) 
 
Die aus den Feldmessungen entstandenen und für die numerischen Untersuchungen vorgeschlagenen Pro-
file auf der linken Seite (1LA; 1LB) der Rhone sind in Bild 2 - Bild 3 ersichtlich. 
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Bild 2: Dammprofil am Standort 1LA (vgl. Bild 1) (Geiser, 2013 [6]) 
 

 
Bild 3: Dammprofil am Standort 1LB (vgl. Bild 1) (Geiser, 2013 [6]) 
 
Ein Segment besonderer Geometrie wurde am Standort 1LB identifiziert. Durch ein genutztes Gelände, das 
sehr nahe an der luftseitigen Böschung des Dammes liegt, wurde eine Böschungsneigung von ungefähr 45° 
bei der Dammkonstruktion verursacht. 
 
Auf der rechten Seite der Rhone wurden die folgenden Profile ermittelt (Bild 4 - Bild 6). 
 

 
Bild 4: Dammprofil am Standort 1RA (vgl. Bild 1) (Geiser, 2013 [6]) 
 
 

 
Bild 5: Dammprofil am Standort 2RA (vgl. Bild 1) (Geiser, 2013 [6]) 
 
Die vorhandene Dammsektion am Standort 2RB (Bild 6) gehört zur 3. Rhonekorrektion, und ist ein Beispiel 
für die neuen Dammsegmente mit optimierten Profilen. Die Dammsektion ist noch nicht in Betrieb aber sie 
wird in die Zukunft das am Standort 2RA vorhandene Segment ersetzen. Dieses Segment wird trotzdem wei-
ter betrachtet, da auch solche Segmente der 2. Rhonekorrektion weiter verwendet werden.  
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Bild 6: Dammprofil am Standort 2RB (vgl. Bild 1) (Geiser, 2013 [6]) 
 
Durch die Auswertung der unterschiedlichen ausgemessenen Dammprofile, hat sich das Profil 2RA als kri-
tisch und repräsentativ für den jetzigen Zustand der Rhone Dämme ergeben. Obwohl das Profil 1LA eine 
grössere Neigung auf der Luftseite aufweist, ist dieser Fall eine Ausnahme, die punktuell untersucht werden 
soll und damit nicht als repräsentativ betrachtet werden kann. Die weiteren Berechnungen werden sich auf 
die Geometrie des Profils 2RA (vgl. Bild 5) beziehen.  
 
2.2 Bestimmung des Baugrundmodells 
 
Die Bestimmung und Idealisierung des geologischen Modells basiert auf bereits durchgeführten Untersu-
chungen in der Umgebung Visp im Rhonetal (e.g. Weber et al., 2007 [17]; Burjanek, 2011 [4]; Mezger, 2011 
[11]).  
 
Von besonderer Bedeutung in einer dynamischen Analyse ist die Bestimmung der Lage des Felshorizontes. 
Anhand von Ambient-Noise Messungen und Scherwellengeschwindigkeitsprofile konnte die Tiefe des Fels-
horizontes am Standort des Dammes mit 100m abgeschätzt werden (Bild 7). 

 
Bild 7. Tiefe des Felshorizontes im Rhonetal bei Visp (Burjanek, 2011 [4]) 
 
Die Idealisierung des Baugrundmodells erfolgt mit Hilfe von geologischen Informationen, die der Bohrungen 
entlang der Autobahn A9 (OSPER, 2014 [12]) und der Untersuchungen am Bahnhof Visp (Weber et al., 
2007 [17]) entnommen wurden. Das idealisierte Baugrundmodell ist im Bild 8 dargestellt.   

 
Bild 8: Initiales idealisiertes Baugrundmodell mit Angabe der Mächtigkeit der Schichten bis zum 

Felshorizont  (Geiser, 2013 [6]) 
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Um den Berechnungsaufwand zu reduzieren, wurde die Tiefe des modellierten Untergrundbereichs mit Ver-
gleichsberechnungen am grossen Modell (Bild 8) optimiert. Statische Untersuchungen der Verformungen mit 
einem allgemeinen symmetrischen Dammprofil haben gezeigt, dass die volumetrischen Dehnungen infolge 
der Dammerrichtung ab einer Tiefe von 22m vernachlässigbar sind. 

 
Bild 9: Verteilung der volumetrischen Dehnungen infolge der Dammerrichtung 
 
Für die dynamische Modellierung ist gemäss Marin et al. (2012) [9] die Breite des Modells so gewählt, dass 
ungewünschte Randeffekte minimiert werden können. 
 
Da die Entwicklung der Porenwasserüberdrücke während der seismischen Anregung durch die Begrenzun-
gen des verwendeten FE-Programms nicht modelliert werden kann und von einem drainierten Verhalten 
ausgegangen wird, wird der Wasserspiegel in die folgenden Berechnungen vernachlässigt. Das Material im 
Dammkörper wird als uniform angenommen und besteht aus dem an der Oberfläche  vorhandenen siltigen 
Sand. Die durch den Bewuchs entstandene Haftkräfte in an der Oberfläche der Dammböschungen werden 
mit einer leicht erhöhten Kohäsion berücksichtigt. 
 
2.3 Stoffgesetze, Bodenkennwerte und FE-Netz 
 
Für die Modellierung des statischen und dynamischen Verhaltens des Dammes wurde das in Plaxis imple-
mentierte Stoffgesetz Hardening-Soil-Small-Strains (HSSmall) verwendet. Dieses Stoffgesetz erlaubt die 
Modellierung der nicht-linearen Abnahme des Schubmoduls mit den Scherdehnungen und den Einsatz der 
maximalen Schersteifigkeit G0 im Bereich kleiner Dehnungen (Bild 10). 
 

 
Bild 10: Allgemeine Darstellung des Stoffgesetzes HSSmall: links – Spannungs-Dehnungs-

Beziehung; rechts – Verlauf des Schubmoduls mit den Scherdehnungen (nach Brinkgre-
ve et al., 2012 [3]) 

 
Die verwendete Bodenkennwerte basieren auf Laboruntersuchungen sowie auf Erfahrungswerte aus der Li-
teratur (Weber et al., 2007 [17]; Mezger, 2011 [11]; Geiser, 2013 [6]; Scheiwiller, 2013 [13]) und sind in der 
Tabelle 1 zusammengefasst. Die erhöhten Werte des Reibungswinkels im Dammkörper und an der Damm-
oberfläche wurden durch eine Rückrechnung unter Ansatz einer minimalen globalen Sicherheit des Dammes 
von FS = 1.1 ermittelt. Sie berücksichtigen die im Dammmaterial bestehenden Haftkräfte (z.B. Saugspan-

22
m

 

Volumetrische Dehnungen 
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nungen, Zementierung, Dilatanz, etc.). Die Wandreibung wurde bei 2/3 ϕ‘ des Materials, in dem die MIP- o-
der Stahlspundwand eingebaut wird, angenommen.  
 
Tabelle 1: Kennwerte der unterschiedlichen Materialien 

 
Für die Bestimmung der Materialdämpfung wurde unter Anwendung des Programms EERA (Bardet et al., 
2000 [2]) eine Kalibrierung (Marin et al., 2012 [9]) der Zeitbereichsanalyse (PLAXIS) mit einer linear-
äquivalenten Analyse im Frequenzbereich durchgeführt. Die Resultate dieses Kalibrierungsverfahrens sind 
in der Tabelle 2 ersichtlich. 
 
Tabelle 2: Rayleigh Beiwerte für die Modellierung der Materialdämpfung 

 
Das verwendete FE-Netz ist im Bild 11 dargestellt. Die Feinheit des generierten FE-Netzes wurde optimiert, 
um die Genauigkeit der Resultate im Bereich des Dammkörpers zu gewährleisten. Die gröberen Elemente 
ausserhalb dieses Bereiches reduzieren den Berechnungsaufwand. 
 

 
Bild 11: Optimiertes FE-Model. Identifizierung der modellierten Materialien 
 
2.4 Stoffgesetze und Kennwerte der Dichtwände  
 
2.4.1 Mixed in Place Wand (MIP-Wand) 
 
Die 0.5m breite MIP-Wand wird als Plattenelement mit einem linear-elastischen Stoffgesetz modelliert. Die 
Materialkennwerte sind in der Tabelle 3 zusammengefasst. 
 
Tabelle 3: Kennwerte der MIP-Wand 

 
 
Die mittlere Zugfestigkeit des Materials kann Nach der DIN 1045-1 (2008) [5] bestimmt werden. Anhand der 
mittleren Zugfestigkeit kann dann der Biegewiederstand des rechteckigen Querschnitts ermittelt werden. 
 
 

Nr. Material Mittlere Tiefe z γ ϕ' c' E0 G0 Eoed ν vs vp 
[-] [-] [m] [kN/m3] [°] [kPa] [Mpa] [Mpa] [Mpa] [-] [m/s] [m/s] 
D1 Silt Dammkörper -1.75 20.0 42.7 0.0 174 67 234 0.3 181 339 
D2 Silt Dammoberfläche -1.75 20.0 42.7 5.0 174 67 234 0.3 181 339 
1 Silt 1 4 20.0 34.0 1.0 200 77 269 0.3 194 363 
2 Kies 1 11 21.0 35.0 1.0 800 307 1077 0.3 379 709 
3 Silt 2 18 20.0 34.0 1.0 700 269 942 0.3 363 680 
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2.4.2 Stahlspundwand 
 
Das Spundwandprofil Larsen 600, S235 (Hoesch, 2013 [7]) wird ähnlich wie der MIP-Wand durch einen Plat-
tenelement mit einem linear-elastischen Stoffgesetz modelliert.  Die Materialkennwerte sind in der Tabelle 4 
aufgelistet. 
 
Tabelle 4: Materialkennwerte für die Stahlspundwand mit dem Profil Larssen 600, S235 

 
 
Das aufnehmbare Biegemoment wird gemäss SIA 263 (2003) [16] bestimmt. 
 

 
 
 
2.5 Seismische Einwirkung 
 
Im ersten Schritt wird eine Amplifikationsanalyse am Standort durchgeführt. Dazu wurde der Beschleuni-
gungszeitverlauf des Erdbebens Northridge 1994, mit einer Magnitude Mw = 6.7 und einer maximalen Mer-
calli Intensität IX (Ambraseys et al., 2002 [1]) verwendet. Für die relevante Untersuchung wurde das Origi-
nalsignal auf das SIA Niveau der Erdbebenzone 3b für die Baugrundklasse A (PGA=0.16g) skaliert (Bild 12). 
Die dynamische Anregung wurde in der Tiefe von 100m des initialen idealisierten Modells (vgl. Bild 8) ange-
setzt und durch die Amplifikationsanalyse der Beschleunigungszeitverlauf in einer Tiefe von 22m von der 
Oberfläche ermittelt, der als Eingangssignal für die Berechnungen verwendet wird (Bild 13). 
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Bild 12: Skalierter Zeitverlauf des Erdbebens Northridge 1994 
 

 
Bild 13: Output der Amplifikationsanalyse: Zeitverlauf in einer Tiefe von 22m von der Oberfläche. 

Eingangssignal für die weitere Berechnungen 
 
 
3 Resultate der dynamischen Untersuchungen 
 
Im Folgenden werden die Resultate vergleichend zwischen einen Damm ohne und einen Damm mit Nach-
rüstungsmassnahmen dargestellt. 
 
3.1 Allgemeine Verformungen des Dammes 
 
in einem ersten Schritt kann man das verformte FE-Netz des Dammes nach der seismischen Anregung be-
trachtet werden (Bild 14 - Bild 15). Bei der Betrachtung der allgemeinen Verformungen lassen sich keine 
markanten Unterschiede zwischen das allgemeine Verhalten des Dammes in den zwei Situationen: ohne 
Nachrüstungsmassnahme oder mit einer MIP- oder Stahlspundwand. Die verformten FE-Netzte sehen gleich 
aus und die maximalen modellierten Deformationen weise eine minimale Abweichung im Millimeterbereich 
auf. 
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Bild 14: Verformtes FE-Netz nach der seismischen Anregung (ohne Nachrüstungsmassnahme) 

 
Bild 15: Verformtes FE-Netz nach der seismischen Anregung (Damm mit Nachrüstungsmass-

nahme) 
 
3.2 Entwicklung des Verformungsmechanismus 
 
Der Verformungsmechanismus und seine Entwicklung über die Zeit können durch die sich am Ende der 
seismischen Anregung eingestellten Scherdehnungen dargestellt und untersucht werden (Bild 16 - Bild 17). 
Auch in diesem Fall sind nur minimale Unterschiede in der Entwicklung der Verformungsmechanismen fest-
zustellen. Die Auswertung der Resultate zeigt, dass die maximalen Scherdehnungen am Ende der seismi-
schen Einwirkung in allen untersuchten Situationen im Bereich von 51-57% lagen. Die sich einstellenden 
Verformungsmechanismen sind ähnlich und weisen darauf hin, dass eine Nachrüstungsmassnahme mit ei-
ner undurchlässigen Wand im Dammkörper minimale Einflüsse auf das allgemeine seismische Verhalten 
des Dammes hat. 
  

MIP-Wand 
Stahlspundwand 
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Bild 16: Scherdehnungen nach der seismischen Anregung (Damm ohne Nachrüstungsmassnah-

me) 
 

 
Bild 17: Scherdehnungen nach der seismischen Anregung (Damm mit Nachrüstungsmassnahme) 
 
3.3 Setzungen infolge der seismischen Anregung 
 
Von besonderer Bedeutung bei der Auswertung des seismischen Verhaltens und der Auswirkungen der dy-
namischen Anregung auf die Funktionstauglichkeit des Dammes sind die residualen vertikalen Verformun-
gen.  

MIP-Wand 
Stahlspundwand 
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Bild 18: Vertikale Verformungen des Dammes nach der seismischen Anregung (ohne Nachrüs-

tungsmassnahme) 
 

 
Bild 19: Vertikale Verformungen des Dammes nach der seismischen Anregung (mit MIP-Wand) 
 
Wie schon ausgedeutet ist das Verhalten des Dammes in allen Fällen sehr ähnlich und damit auch die sich 
eingestellten vertikalen Verformungen am Ende der seismischen Anregung gleich. Die maximalen Setzun-
gen betragen 5cm und stellen keine Gefahr für die Funktionstauglichkeit des Bauwerks. Ein leichter Unter-
schied ist auf der rechten Seite (Luftseite) des Dammes zu merken: obwohl der Maximalwert gleich ist, sind 
die vertikale Verformungen der Luftseite allgemein grösser im Fall einer Nachrüstungsmassnahme (MIP- o-
der Stahlspundwand).   
 
3.4 Seismisches Verhalten der Nachrüstungsmassnahmen 
 
Die Nachrüstungsmassnahmen werden die Hochwasserschutzleistung der bestehenden Dämme ohne wei-
tere Arbeiten am Dammprofil verbessern und, beeinflussen sie das allgemeine seismische Verhalten des 

MIP-Wand 
Stahlspundwand 
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Dammes nicht. Es bleibt aber sicherzustellen, dass die Funktion der eingebauten Wände (MIP- oder 
Schmaldichtwand) unter die seismische Einwirkung gewährleistet ist. In einem ersten Schritt wird die Umhül-
lende der maximalen Biegemomente in der MIP-Wand dargestellt (Bild 20). 

 
Bild 20: Umhüllende der maximalen Biegemomente in der MIP-Wand 
 
Die maximalen Werte sind auf den beiden Seiten der Wand im ähnlichen Bereich zwischen 50-60kNm aber 
der Extremwert bleibt auf der linken Seite mit Mmin = -56.6kNm (vgl. Bild 20). Dieser Wert ist deutlich höher 
als das im Kapitel 2.4.1 bestimmte aufnehmbare Biegemoment Mrd = 27.7kNm. Damit ist eine Rissbildung in 
der Wand zu erwarten, wobei diese Risse sich nicht durchgehend ausbilden wird. 
 
Die zweite Nachrüstungsmassnahme besteht aus der Stahlspundwand (Larssen 600, S235) und die Umhül-
lende der maximalen Biegemomente ist im Bild 21 ersichtlich. 
 

 
Bild 21: Umhüllende der maximalen Biegemomente in der Stahlspundwand 
 

Mmax = 51.41kNm 

Mmin = -56.6kNm 

Mmax = 5.65kNm 

Mmin = -7.63kNm 
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Durch die erheblich kleinere vorhandene Biegesteifigkeit der Spundwand (vgl. Kapitel 2.4.1 und 2.4.2) sind 
auch die erzeugten Momenten viel kleiner und liegen mit dem Extremwert Mmin = -7.63kNm weit unterhalb 
der im Kapitel 2.4.2 ermittelten Biegekapazität Mrd = 114.1kNm.  
 
 
4 Fazit 
 
Die dynamischen Untersuchungen haben gezeigt, dass das allgemeine Verformungsverhalten des Dammes 
von der Art der Nachrüstungsmassnahme unabhängig ist. In den beiden Situationen mit und ohne Dicht-
wand, haben sich im Bereich der Dammböschungen und des Dammkörpers residuale Verformungen glei-
cher Magnitude eingestellt. Totale Verformungen (vertikal und horizontal) von 9cm (vgl. Bild 14 - Bild 15) und 
Setzungen von 5cm (vgl. Bild 18 - Bild 19) stellen keine Gefahr für die Funktionstauglichkeit des Dammes, 
selbst wenn dieser die Funktion eines Verkehrsträgers erfüllen müsste. 
 
Die Entscheidung über die geeignete Nachrüstungsmassnahme stellt ein komplexeres Verfahren als ledig-
lich eine kraftbasierte Auswertung der Sicherheit dar. Die Problematik der Rissentwicklung für die MIP-Wand 
sollte durch eine erweiterte Analyse, die die Umverteilung der Momente im Querschnitt der Wand berück-
sichtigt, betrachtet werden. Nicht zu vernachlässigen sind die Kosten jeder Massnahme, die eine wichtige 
Rolle in diesem Entscheidungsverfahren spielen. Auf eine definitive Aussage über Angemessenheit einer 
Nachrüstungsmassnahme wird in diesem Beitrag verzichtet, da das Ziel der Studie lediglich die Beurteilung  
des seismischen Verhaltens des Dammes und der Nachrüstungsmassnahmen, sowie auch der Wechselwir-
kung zwischen den beiden ist. 
 
 
5 Literatur 
 

[1] Ambraseys, N., Smit, P., Sigbjornsson, R., Suhadolc, P. & Margaris, B. (2002). Internet-Site for 
European Strong-Motion Data, European Commission, Research-Directorate General, Envi-
ronment and Climate Programme. 

[2] Bardet, J.P., Ichii, K. & Lin, C.H. (2000). EERA. A computer program for equivalent-linear earth-
quake site response analyses of layered soil deposits. University of Southern California. De-
partment of Civil Engineering. 

[3] Brinkgreve, R. B. J., Engin, E. & Swolfs, W. M. (2012). Plaxis 2D 2012 Manual. Delft. Holland. 

[4] Burjanek, J. (2011). Development of 3D Velocity Model for Visp area. Presentation from the 
Third Annual Meeting of COGEAR, January 2011. Visp. 

[5] DIN 1045-1 (2008). Tragwerke aus Beton, Stahlbeton und Spannbeton – Teil 1: Bemessung 
und Konstruktion. Deutsches Institut für Normierung e.V. Beuth Verlag GmbH. Berlin. 

[6] Geiser, S. (2013). Seismisches Verhalten von Hochwasserschutzbauten - Ertüchtigungsmass-
nahmen. Masterarbeit Institut für Geotechnik. ETH Zürich. 

[7] Hoesch Spundwand und Profil GmbH (2013). Lieferprogramm Spundwandprofile. Dortmund. 

[8] Kanton Wallis. (2008). Dritte Rhonekorrektion - Sicherheit für die Zukunft. Synthesebericht des 
Generellen Projekts. Dempartement für Verkehr, Bau und Umwelt, Dienststelle für Strassen- 
und Flussbau, Sion. 

[9] Marin, A., Laue, J. & Mezger, F. (2012). Modelling of soil-structure interaction in Alpine regions. 
Maugeri, M. & Soccodato, C., 2nd  International Conference on Performance-Based Design in 
Earthquake Geotechnical Engineering, Taormina (Italy). Patron editore, Bologna. pp. 1426-
1439. 

[10] Mayor, P.A. & Springman, S.M. (2011). Aspects géotechniques de la protection contre les crues 
à l’exemple des digues du Rhône. Présantation, Journée de printemps, Hochschule Luzern. 

[11] Mezger, F. (2011). Dynamische Analyse des Lonza Areals in Visp. Masterarbeit, Institut für Ge-
otechnik, ETH Zürich. 

[12] OSPER. 2014. www.geodata.ethz.ch. 

[13] Scheiwiller, A. (2013). Seismisches Verhalten von Hochwasserschutzbauten - Dauerhaftigkeit. 
Masterarbeit Institut für Geotechnik. ETH Zürich. 

100

http://www.geodata.ethz.ch/


[14] SIA 261 (2003). Einwirkungen auf Tragwerke. Eingetragene Norm der Schweizerischen Nor-
men-Vereinigung SNV. Zürich. 

[15] SIA 263 (2003). Stahlbau. Eingetragene Norm der Schweizerischen Normen-Vereinigung SNV. 
Zürich. 

[16] Springman, S.M., Laue, J., Mayor, P.A. & Marin, A. (2013). Nachprüfung der Erdbebensicher-
heit für die Nachrüstungsmassnahmen der Dämme bei Illarsaz und Port-Valais. IGT – Bericht 
Nr. 4791 unveröffentlicht. ETH Zürich. 

[17] Weber, T. M., Laue, J. & Springman, S. M. (2007). Geotechnical laboratory tests for identifica-
tion of soil parameters for the cyclic mobility model of sandy soil from Visp (VS). Project report – 
„SHAKE - VAL 2“, IGT Report No. 4698, ETH Zürich. 

 
 
Autor:  
 
Alexandru Marin 
Dipl.-Ing. 
ETH Hönggerberg 
HIL C33.1, Institut für Geotechnik 
Stefano-Franscini-Platz 5 
8093 Zürich 

101



102



168 
MITTEILUNGEN der GEOTECHNIK SCHWEIZ 
PUBLICATION de la GÉOTECHNIQUE SUISSE 
AVVISO di GEOTECNICA SVIZZERA 
Frühjahrstagung vom 16. Mai 2014, Journée d’étude du 16 mai 2014, Zürich 

 

 

 

 

Dimensionnement parasismique des fondations 
superficielles  

 
 
 

Pascal Tissières 
 
 

  

103



 

104



Dimensionnement parasismique des fondations superficielles 
 
 
1 Introduction 
 
Le séisme majeur est un cas de charge très particulier : il est dynamique, donc variable dans le temps, court 
(10-20 secondes pour les conditions tectoniques de la Suisse) mais avec un contenu énergétique énorme. 
Nous allons analyser le comportement des sols, la sécurité structurale, l'aptitude au service des fondations 
superficielles et les phénomènes de liquéfaction. 
 
 
2 Comportement des sols 
 
Les effets dynamiques sur les sols sont bien connus du quotidien des chantiers. Les vibrations induites par 
les engins de compactage, le battage de palplanches ou de pieux ou le minage peuvent générer des 
dommages au voisinage si les règles de l'art définies par les normes SNV 640312 (2013) et SIA 267 (2003), 
art. 6.3, ne sont pas respectées. Les vibrations engendrent aussi un désordre bien connu, la liquéfaction des 
sables et limons (tableau 1). 
 
Tableau 1: Comportement du sol sous l'effet des vibrations 
 
Sol non saturé Tassement 
Sol saturé graveleux Tassement 
Sol saturé limoneux et sableux Liquéfaction : tassement, poinçonnement, dilatance  
Sol saturé argileux Thixotropie : poinçonnement 

 
Un séisme majeur est en fait une sollicitation par vibrations à plus grande puissance et avec un contenu 
fréquentiel différent. Sous l'effet d'un séisme, le sol se laisse décrire par les paramètres du tableau 2. 
 
Tableau 2: Modification des paramètres géotechniques sous l'effet d'un séisme 
 
 

Sol non saturé Sol saturé 
 graveleux argileux limono-sableux lâche limono-sableux dense 
γ  =    
ϕ = = = = = 
c = 0 = 0 0 

τ = = 1) 1) 1) 
G  =    
E = =  = = 

 
γ : poids volumique apparent humide 
ϕ : angle de frottement interne 
c : cohésion 
τ : contrainte de cisaillement selon Mohr-Coulomb 
G : module de cisaillement 
E : module d'élasticité 
 : croît pendant le séisme 
= : sans modification pendant le séisme 
 : décroît pendant le séisme 
0 : non pertinent 
1) : dû à l'augmentation de la pression interstitielle 
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Ce tableau appelle les commentaires suivants : 
- l'angle de frottement dépend de la taille des grains, de leur forme et de leur degré d'imbrication 

(compacité). Comme le séisme ne modifie pas la granulométrie, l'angle de frottement est admis comme 
constant pendant le séisme; 

- la cohésion décrit le caractère "collant" du sol dû à la nature pétrographique des grains : le séisme ne 
modifie donc pas cette propriété intrinsèque; 

- la contrainte de cisaillement baisse, car la pression interstitielle augmente (cyclic mobility - liquefaction); 
- le module de cisaillement baisse en fonction de la déformation du sol directement sous la fondation; 
- le module d'élasticité en revanche reste constant tant que le sol ne se trouve pas dans un état liquéfié 

[1, p. 61]. 
 
 
3 Sécurité structurale 
 
Quel est le risque de poinçonnement sous l'effet d'un séisme majeur?  
La fondation superficielle est soumise (fig.1) à : 
- un effort normal Nd; 
- un effort tranchant horizontal Vd; 
- un moment dû à la charge horizontale Md. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 1: Poinçonnement d'une semelle sans et avec séisme sans mur de refend 
 
  

a) sans séisme majeur : tassement 

b) avec séisme majeur : rotation 
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3.1 Effort normal dû à un séisme à composante verticale uniquement 
 
Selon SIA 261 (2003), art. 16.2.4.2, le séisme majeur engendre aussi des forces verticales dont 
l'accélération vaut les 2/3 de l'accélération horizontale. La norme ne demande pas de combiner les forces 
sismiques horizontales et verticales, au contraire de l'Eurocode 8. 
Les charges verticales seules créent une augmentation de l'effort normal sur la fondation de l'ordre de 10 à 
20%, ce qu'une fondation supporte facilement, car : 
 Nd,v = Kv ∙ Nd 

= 2
3

 ∙ kh ∙ Nd ≤ 0.21 Nd  

où khmax = agd ∙  
1
g

 ∙ S ∙ γf 1
q

  = 0.21  

avec agd  = 0.16 m/s2 en zone sismique 3b 
 g = accélération terrestre = 10 m/s2 
 S = facteur dépendant de la classe de sol = 1.4 pour classe E 
 γf = facteur d'importance = 1.4 pour classe d'ouvrage III 
 q = facteur de comportement du matériau de la structure = 1.5 pour un mur de maçonnerie 
 
En conclusion, seules les forces dues à l'accélération horizontale sont à prendre en compte pour la 
vérification structurale d'un ouvrage. Les forces verticales peuvent donc être négligées. 
 
3.2 Effort tranchant horizontal 
 
Avec les mêmes conditions que sous 3.1, on constate que l'effort tranchant horizontal est facilement repris 
par le sol de fondation sous les conditions suisses de sismicité modérée : 

Nd ∙ tgφd + S ∙ cd ≥  Vd =  kh ∙ Nd 
 
Si l'on néglige la cohésion cd, l'équation devient : 
tgφd ≥ khmax  = 0.21  
 
D'où l'on tire ϕdmin = 12° ou ϕk = 14°. 
 
Un sol sur lequel on a conçu une fondation superficielle est toujours doté d'un angle de frottement supérieur 
à 14°, sinon des fondations profondes sont de rigueur. 
En conclusion, l'effort tranchant horizontal dû au séisme n'engendre pas de désordre particulier, sauf dans 
certains cas de mur de refend parasismique fortement sollicité. 
 
3.3 Moment dû au séisme 
 
La réaction du sol sous la sollicitation par un moment a été décrite par une abondante littérature : 
- approche dérivée de Mononobe-Okabe [2, 3]; 
- approche fondée sur les études de Pecker et al. [4, 5] et reprise par l'Eurocode 8; 
- approche classique. 
 
Approche dérivée de Mononobe-Okabe 
Cette approche couple l'effort tranchant et l'effort normal pour obtenir la géométrie du sol plastifié sous la 
fondation. Ce couplage est trop sécuritaire pour la sismicité modérée de la Suisse (voir chap. 3.2). Il n'est 
donc pas applicable. 
 
Approche de l'Eurocode 8 
L'allure de la forme du sol sous la fondation est décrite par la force d'inertie horizontale Fh (fig.1) dépendant 
de l'angle de frottement ou de la cohésion et de l'accélération horizontale. 14 coefficients dépendant de la 
nature du sol interviennent dans le calcul : il est ainsi peu intuitif! Comme un sol est d'ordinaire caractérisé 
par le couple ϕ-c, ce qu'exclut l'Eurocode 8, nous préférons l'approche plus classique de la résistance des 
matériaux. 
 
Approche classique 
Un pas complémentaire est nécessaire : si la fondation est sollicitée par un moment d'origine sismique, c'est 
qu'elle est située sous un mur de refend parasismique. Plusieurs cas se présentent : 
- le moment peut être repris par une ou plusieurs dalles du sous-sol (fig.2); le moment résiduel au niveau 

des fondations n'est plus un cas de charge déterminant pour la fondation.  
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Figure 2: Mur de refend et encastrement dans le sous-sol du bâtiment : diagramme des moments 

dus au séisme ([4] p. 58) 
 
 
- le moment est repris par un radier (fig.3) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 3: Mur de refend et radier : distribution des contraintes verticales dues au séisme 
 
 
- le moment est repris par une semelle filante (fig.4) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 4: Mur de refend sur semelle filante : distribution des contraintes verticales dues au séisme  

a) 2 niveaux de sous-sol b) 1 niveau de sous-sol 

R : réaction de la dalle 
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La répartition des contraintes verticales sur le sol de fondation doit être déterminée. Deux conditions sont 
requises : 

σd− =  GS + Nd
S

−  Md
W

 ≥ 0 (pas de traction)  

σd+ =  GS + Nd
S

+  Md
W

 ≪ qp (pas de poinçonnement)  
 
 
où S  = surface du radier ou de la semelle filante 
 W = moment d'inertie = 𝑏𝑙

2

6
  si la fondation est rectangulaire 

 b = largeur du radier ou de la semelle filante 
 l = longueur du radier ou de la semelle filante 
 qp = contrainte de poinçonnement 
 Gs = poids propre du radier ou de la semelle et de sa surcharge permanente 
 
Les logiciels de calcul ne permettent pas toujours de détecter s'il existe un décollement de la semelle filante. 
Pour se prémunir contre ce risque, la contrainte σd+ doit rester faible par rapport à qp. 
La géométrie de la fondation peut donner lieu à une multitude de cas de calculs (fig. 5), par exemple : 
- d'autres murs existent à proximité du mur de refend; 
- le mur de façade charge la semelle filante du mur de refend.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 5: Prise en compte des murs adjacents au mur de refend (vue en plan) 
 
L'ingénieur doit ainsi choisir la zone ou la longueur d'influence de la fondation sous le mur de refend 
parasismique, de telle manière à éviter de la traction. Il est impératif de ne pas recourir à un micropieu de 
traction car la fondation serait hybride, donc mal conçue pour résister à un séisme majeur. 
Le cas particulier du mur de refend proche de la façade oblige à prendre en compte l'asymétrie de la forme 
de la semelle (en forme de T avec calcul du moment d'inertie correspondant). 
En conclusion, le poinçonnement n'est pas une situation de risque sous un mur de refend parasismique si 
l'on évite la traction. 
 
 
4 Aptitude au service 
 
Grâce à la vérification de la sécurité structurale, le diagramme des contraintes sur le sol est connu. Nous 
pouvons maintenant calculer les déformations du sol. 
Deux cas se présentent : 
- milieu non saturé 
- milieu saturé 
Dans tous les cas, l'action est réduite au sens de l'art. 4.4.4.5 de la norme SIA 260 (2003) : l'action 
accidentelle du séisme est réduite de moitié.  

 : déplacement de l'axe neutre 

a) radier 

b) semelle filante 
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4.1 Milieu non saturé 
 
L'Eurocode 8, tableau 4.1, p. 20, propose de calculer les déformations avec un module de cisaillement du 
sol G réduit en fonction du rapport d'accélération du sol, par exemple : 

pour 
agd
g

 ∙ S = 0.2 (zone sismique 3b, sol B) ∶ G = (0.5 ± 0.2) ∙ Go  

où Go = module de cisaillement à faibles déformations ou module de cisaillement initial 

L'écart-type prend en compte la nature du sol telle que sa compacité, sa stratification. 
Ces valeurs réduites sont reprises dans l'annexe C – Rigidité de la fondation de la norme SIA 269/8 (2014) 
sans l'écart-type. 
Nous proposons de calculer les tassements avec un module d'élasticité de sol proche du cas statique, car le 
sol garde ses caractéristiques mécaniques (granulométrie, angle de frottement interne, cohésion, voir 
tableau 2). Avec l'action réduite de moitié, le cas de charge du séisme n'est pas déterminant lors de la 
vérification à l'aptitude au service d'une fondation. 
 
4.2 Milieu saturé 
 
Ici aussi deux cas se présentent : 
- sols non liquéfiables; 
- sols liquéfiables. 
 
Sols non liquéfiables 
Un sol non liquéfiable est un sol dont l'augmentation de la pression interstitielle due aux cycles de charge-
décharge du séisme ne modifie pas la résistance au cisaillement du sol : 
- dans les graviers, la perméabilité est telle que l'augmentation de pression interstitielle se résorbe 

immédiatement; 
- dans les argiles, la forte cohésion laisse au sol une résistance au cisaillement suffisante pour résister au 

séisme. 
Le calcul du tassement se fait alors comme en milieu non saturé. 
 
Sols liquéfiables 
Sous l'effet du séisme, la pression interstitielle des sables et limons varie, amenant soit : 
- la diminution de la résistance au cisaillement (cyclic mobility); 
- la perte de la résistance au cisaillement (liquéfaction). 
La variation de pression interstitielle entraîne un écoulement d'eau selon les hypothèses classiques décrites 
par Terzaghi (consolidation primaire) à l'origine 
- d'un tassement si le sol est lâche; 
- d'un gonflement si le sol est dense (dilatance). 
 
L'annexe B2 de la norme SIA 269/8 (2014) Maintenance des structures porteuses – sécurité aux séismes 
donne une procédure fondée sur les travaux d'Idriss, Boulanger, etc. 
Comme base d'appréciation, il est nécessaire de disposer d'un profil SPT ou CPT du sol. En Suisse, le cône 
penetrometer test (CPT) s'est imposé. La procédure consiste à déterminer une accélération critique acrit 
conduisant ou non à la cyclic mobility ou à la liquéfaction. 
On appelle cyclic mobility – zyklischer Porenwasserdruckanstieg – accroissement cyclique de la pression 
interstitielle, le comportement du sol sous charges cycliques dans une cellule triaxiale où la pression 
interstitielle augmente à chaque cycle sans pouvoir se résorber entre 2 cycles. La résistance au cisaillement 
diminue ainsi à chaque cycle de charge. 
On appelle liquefaction – Bodenverflüssigung – liquéfaction, la perte totale de résistance au cisaillement d'un 
sol sans cohésion. 
Comme la procédure décrite dans la norme SIA 269/8 (2014) s'applique à des sols cohérents dont le degré 
de surconsolidation est élevé, nous proposons la méthode d'Idriss-Boulanger [7, 8] applicable à des sables 
d'origine alluviale fréquents en Suisse.  
 
• Critère de résistance du sol 

qc1N  =  qc ∙CN
σ'r

 

CN  =  �σ'r
σ'
�  0.5 < 1.7  [7, p.42], [8, p. 89] 
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• Critère de liquéfaction CSR (cyclic stress ratio) 
CSR = 0.65  σ

σ'r
∙ a
g

  r
e ∙ks

  
 
Liquéfaction si  CSR > f (qc1N) selon [7, p.42], [8, p.101] 
 
avec  
qc1N = pression de pointe CPT normalisée (-) 
qc = pression de pointe mesurée à la profondeur z 
CN = facteur de correction ramenant qc à la contrainte effective de référence (100 kPa) 
σ'r = contrainte effective de référence = 100 kPa 
σ' = contrainte effective à la profondeur z 
σ = contrainte totale à la profondeur z 
a = accélération du sol = agd ⋅ S 
r = coefficient d'amortissement du sol : 0.5 < r ≤ 1 [7, p. 35], [SIA 269/8 (2014), p. 44], [9, p. 208] 
e = coefficient d'échelle de magnitude ramenant une magnitude quelconque à la magnitude de 

référence de 7.5 [7, p. 37], [8, p. 93] 
ks = coefficient d'état de contraintes [7, p. 39], [8, p. 97] 
 
Application numérique 
qc = 4000 kPa à 10 m 
σ' = 10 m ⋅ 10 kN/m3 = 100 kPa 
σ = 10 m ⋅ 20 kN/m3 = 200 kPa 
agd = 1.6 m/s2 (zone 3b) 
S = 1.15 (classe de sol C) 
r = 0.9 
e = 1.2 pour M = 6.5 
ks = 1.0 
CN = 1 
qc1N = 4000

100
= 40 

CSR = 0.65 ∙ 200
100

 ∙  1.6 ∙ 1.15
10

 ∙  0.9
1.2

= 0.18 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 6: Courbes reliant qc1N à CSR pour des sables propres [8, p.101] 
 
D'où l'on tire que le sol se liquéfie. Il est alors nécessaire de procéder à des essais en laboratoire et/ou à une 
modélisation mathématique pour mieux identifier le potentiel de dommages.  
[9, p. 208], [10], [11] mentionnent qu'un coefficient de sécurité de 1.3 est nécessaire, ce coefficient étant le 
rapport entre la résistance du sol au cisaillement et son potentiel de liquéfaction (cyclic stress ratio). 
[1, p. 293], [8, p. 167] décrivent les stratégies pour améliorer la résistance du sol au séisme (colonnes 
ballastées, compactage, pieux, etc.).  

111



 
5 Littérature 
 
[1] Studer J.A., Laue J. et Koller M.G. (2007) : Bodendynamik, Grundlagen, Kennziffern, Probleme und 

Lösungsansätze, Springer, 340 p. 
[2] Shi X. et Richards R. Jr. (1995) : Seismic Bearing Capacity with variable Shear Transfer. In: Bulletin of 

the New Sealand National Society for Earthquake Engineering 28 (2), pp. 153-163. 
[3] Fishman K.L., Richards R. Jr. et Yao D. (2003) : Inclination Factors of Seismic Bearing Capacity. In: 

Journal of Geotechnical and Geoenviromental Engineering 129, pp. 861-865. 
[4] Pecker A. (1997) : Analytical formulae for the seismic bearing capacity of shallow strip foundations. 

Seismic Behavior of Ground and Geotechnical Structures, Seco et Pinto (ed), Balkema, pp. 261-268. 
[5] Chatzigogos C.Th. (2007) : Comportement sismique des fondations superficielles : Vers la prise en 

compte d'un critère de performance dans la conception, Thèse, Ecole polytechnique, Paris, 344 p. 
[6] Bachmann H. et al. (2002) : Erdbebengerechter Entwurf und Kapazitätsbemessung eines Gebäudes 

mit Stahlbetontragwänden, Dokumentation SIA D 0171, 192 p. 
[7] Idriss I.M. et Boulanger R.W. (2004) : Semi-empirical Procedures for Evaluating Liquefaction Potential 

During Earthquakes, Proceeding of the 11th ICSDEE & 3rd ICEGE, 7-9.1.2004, Berkeley, California, 
pp. 32-56. 

[8] Idriss I.M. et Boulanger R.W. (2008) : Soil Liquefaction During Earthquakes, EERI, MNO-12, 243 p. 
[9] Tissières P. (1989) : Etude sédimentologique et géotechnique des dépôts deltaïques de Granges-

près-Marnand, Thèse n° 818, EPFL, 259 p. 
[10] Committee on Earthquake Engineering (1985) : National Research Council, Report No. CETS-EE-

001, Liquefaction of soils during Earthquakes, National Academy Press, Washington D.C., 228 p. 
[11] Seed H.B. (1976) : Evaluation of soil liquefaction effects on level ground during earthquakes, ASCE 

Nat. Conv. Philadelphia, Preprint 2752, pp. 1-104. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Remerciements:  
L'auteur remercie Patrick Bruchez et Martin Koller pour les discussions fructueuses en lien avec cet article. 
 
 
 
 
 
Auteur:  
 
Pascal Tissières 
Dr ès sciences EPFL 
Bureau d'ingénieurs et géologues Tissières SA 
1920 Martigny 

112



168 
MITTEILUNGEN der GEOTECHNIK SCHWEIZ 
PUBLICATION de la GÉOTECHNIQUE SUISSE 
AVVISO di GEOTECNICA SVIZZERA 
Frühjahrstagung vom 16. Mai 2014, Journée d’étude du 16 mai 2014, Zürich 

 

 

 

 

Induszierte Erdbeben: Eine Herausforderung in 
der Gefährdungs- und Risikoabschätzung 

 
 
 

Stefan Wiemer 
 
 

  

113



 

114



Induzierte Erdbeben: Eine Herausforderung in der Gefährdungs- und 
Risikoabschätzung.  
 
Stefan Wiemer, Schweizerischer Erdbebendienst, ETH Zürich.  
 
 
Bei induzierter Seismizität handelt es sich um Erdbeben beliebiger Grössenordnung, welche durch Eingriffe 
des Menschen ausgelöst wurden. Induzierte Erdbeben können dann auftreten, wenn der natürliche Span-
nungszustand der Erdkruste durch anthropogene Einflüsse verändert wird. Induzierte Seismizität wurde bis-
weilen in verschiedenen geotechnischen Projekten hervorgerufen, so z.B. beim Befüllen von grossen Stau-
seen, in der Bergbauindustrie, bei Abwasserinjektionen in tiefe Gesteinsschichten, bei der Ausbeutung von 
Öl- und Gasreservoiren und nicht zu vergessen in der unkonventionellen Erdgasförderung, dem Fracking. In 
der Schweiz sind induzierte Beben jedoch hauptsächlich durch die Vorkommnisse beim sogenannten Deep 
Heat Mining Projekt in Basel (2006) und beim Tiefengeothermieprojekt St. Gallen (2013) bekannt. Einer brei-
ten Öffentlichkeit weniger bekannt sind die induzierten Erdbeben an den Stauseen Lago di Vogorno (M3.0; 
1965) und Lac d'Emmoson (M3.0; 1974-75) sowie diejenigen am Steinbruch Quinten (M3.8; 1997) oder beim 
Bau des NEAT-Tunnels durch den Gotthard (M2.4; 2005-07).  
 
Innerhalb der induzierten Seismizität werden oft zwei grundsätzliche Typen unterscheiden: 

- Getriggert: Durch menschlichen Einfluss verursachte Erdbeben, welche hauptsächlich tektoni-
sche Spannungen freisetzen (bereits vorgespanntes Gestein). 

- Rein Induziert: Menschlich verursachte Beben, deren freigesetzte Spannungen hauptsächlich 
auf unnatürliche Weise aufgebaut wurden. (Nicholson & Wesson, 1990) 

 
Physikalisch unterscheiden sich induzierte Beben jedoch nicht von natürlich ausgelösten Erdbeben und auch 
die oben eingeführte Unterscheidung in „getriggert“ und „rein induziert“ ist hauptsächlich akademischer Na-
tur. Es ist daher sehr schwer bzw. fast nicht möglich, die Unterscheidung dieser zwei Typen induzierter 
Seismizität zu konsequent durchzuhalten.  
 
Leider ist es nur sehr begrenzt möglich vor einem Projekt verlässlich vorher zu sagen wie seismisch aktiv der 
Untergrund reagieren wird: Das sogenannte seismogene Potential des Untergrunds ist generell nicht be-
kannt und kann auch über wenige Kilometer Distanz stark schwanken. Indikative lassen sich die folgenden 
Tendenzen zur Abschätzung des seismogenen Potentials geben:  

- Je tiefer im Untergrund ein Projekt angesiedelt ist, desto grösser ist das Potential auch grössere Be-
ben aus zu lösen.  

- Das seismogene Potential ist in der Regel höher im kristallinen Basement als in Sedimenten.  

- Je näher seismisch aktive Verwerfungszonen sind, desto höher das Risiko Erdbeben auf dieser 
Verwerfungszone auszulösen.  

- Je höher die Spanungs- bzw. Porendruckänderungen dir durch das Projekt ausgeloest werden, um-
so je grösser das davon betroffene Gebiet und umso mehr und grössere Beben sind zu erwarten.  

- In hydrothermal geothermischen Projekten treten die grössten Erdbeben typischerweise im Betrieb 
auf, in petrothermalen oft unmittelbar während oder kurz  nach der Reservoirstimulation.  

- Je konservativer ein Ampelsystem zur Überwachung und Begrenzung des seismischen Risikos ein-
gestellt wird, umso geringer die Wahrscheinlichkeit von Schadensbeben. Allerdings sinken damit 
gleichzeitig die Erfolgschancen des Projektes.  

 
In diesem Vortrag werden ausgehend von den verschiedenen physikalischen Mechanismen, die indizierte 
Erdbeben auslösen können, einige der Fallstudien der letzten Jahre beleuchtet. Daraus versuche ich dann 
pragmatischen Leitlinien für die seismische Gefährdungs- und Risikoabschätzung von induzierten Erdbeben 
abzuleiten.  
 
Autor: Prof. Dr. Stefan Wiemer  
Berufsbezeichnung/Titel: Professor für Seismologie und Direktor des Schweizerischen Erdbebendienstes 
Firma: ETH Zürich  
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