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Einfluss des Wassers in der Geotechnik 
 
 
1 Einleitung 
 
Der Einfluss des Wassers in der Geotechnik ist unbestritten. Wasser im Boden ist allgegenwärtig, meist in 
Form von Grundwasser oder von Kapillarwasser. Das Wasser befindet sich in den Poren des Bodens, wobei 
die Porengrösse vom Zentimeter (10-2 m) bis zum Nanometer (10-9 m), also um einen Faktor von 1 Million 
und mehr, variieren kann. Auch die Durchmesser der Bodenkörner sind sogar noch in grösserem Ausmass 
unterschiedlich. Von Steinen in Kopfgrösse bis zu Tonpartikeln im atomaren Massstab ist alles sowohl als 
Einkorn- als auch als Mehrkorngemisch möglich. Der Grobkornbereich wird überwiegend von Gesetzen der 
Mechanik bestimmt (Reibung, Verzahnung), im Feinkornbereich werden elektrische Kräfte massgebend 
(Kohäsion, Kapillarität).  
 
Trotz dieser Vielfalt hat sich gezeigt, dass das Konzept der effektiven und totalen Spannungen für praktisch 
alle vorkommenden Bodenarten anwendbar ist. Im vorliegenden Vortrag wird der Einfluss des Wassers resp. 
der Porenwasserspannungen beleuchtet, indem das ingenieurmässige Vorgehen zur Behandlung von Auf-
trieb, hydraulischem Grundbruch und Böschungsstabilität beleuchtet wird. Dabei wird die Gleichwertigkeit 
der Analysen mit totalen oder effektiven Spannungen aufgezeigt. Je nach Problemstellung eignet sich das 
eine oder andere Verfahren für die Lösung einer geotechnischen Aufgabe. Ein Bezug zur SIA-Norm 267 wird 
nicht hergestellt. Dies erfolgt im nachfolgenden Vortrag. 
 
Mit dem folgenden Bild 1 soll die oft zerstörerische Wirkung des Wassers aufgezeigt werden. Bei einer un-
günstigen Kombination von äusseren und inneren Umständen können z.B. seit „Urzeiten stabile Hänge“ in 
beachtlichem Ausmass ins Rutschen kommen. 
 

 
 
Bild 1: Einfluss des Wassers auf langjährig stabile Hänge 
 
 
2 Totale und effektive Spannungen 
 
 
Das Prinzip der effektiven und totalen Spannungen wurde schon um 1920 vom Terzaghi, dem Urvater der 
Geotechnik, stipuliert. 
 
 σ' = σ - 𝑢 oder σ = σ‘ + u        (1) 
 
Dabei wird das Korngemisch mit wassergefüllten Poren vereinfacht gesprochen als eine amorphe Masse 
angesehen, bei welcher die effektiven Spannungen der Differenz zwischen totalen Spannungen und dem 
Porenwasserdruck entsprechen, bezogen auf die Querschnittfläche eines Bodenelementes. 
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Skempton machte 1960 die in Bild 2 dargestellte Überlegung: 

 

𝑃 = 𝑃′ +  (A – A  c) 𝑢     (2) 

𝑃
𝐴
 = 𝑃′

𝐴
 + (𝐴 −𝐴𝐴)

𝐴
 𝑢 

σ = σ' + (1 + 𝐴𝑐
𝐴

) 𝑢 

A  c  0 

 

σ = σ‘ + 𝑢  

Bild 2: Zusammenhang zwischen totalen und effektiven Spannungen 
 
Dabei geht er von einem einzelnen Korn-zu-Korn-Kontakt mit angeschlossenem Porenraum aus. Über die 
Berührungsfläche der Körner wird die Kraft P‘ übertragen. Der Porenraum steht unter dem Druck u. Die pro 
Fläche A übertragene totale Kraft P entspricht (2) in Bild 2. Wird durch die Querschnittsfläche A dividiert und 
lässt man die effektive Berührungsfläche zwischen den Körnern gegen Null gehen, erhält man (3) in Bild 2, 
was der Formel von Terzaghi (1) entspricht. 
 
Im Folgenden (Bilder 3 und 4) wird der Zusammenhang zwischen den gebräuchlichsten Bestimmungsgrös-
sen von Boden und Wasser gegeben (γs, γ, γg, γ', γw, w, n, e). 
 
 γs :  Raumgewicht der Festsubstanz 
 γ:    Raumgewicht des Bodens 
 γg:   Raumgewicht des gesättigten Bodens 
 γd:   Raumgewicht des trockenen Bodens 
 γ':   Raumgewicht des Bodens unter Auftrieb 
 γw:  Raumgewicht des Wassers 
 w:   Wassergehalt 
 wg:  Wassergehalt des gesättigten Bodens 
 u:    Porosität e: Porenziffer 
 S:   Sättigungsgrad 
 
 γs  beträgt meist 27 kN/m3 
 γ   wird geschätzt oder im Labor gemessen 
 γw  beträgt 10 kN/m3 
 w   wird im Labor gemessen 
 
Bild 3: Wichtige Bestimmungsgrössen in der Geotechnik 
 

mit γs, γ, γw und w als bekannte Grössen wird folgendes berechnet 

 γ
d 

= 𝛾/(1 + 𝑤)    γ' = γ
g
 - γ

w
 

 w
g
 = 𝛾𝑤/𝛾𝑑R

 - 𝛾𝑤/𝛾𝑠R

   e = 𝑛/(1 − 𝑛) 

 n = (wg ∙  γd)/γwR

   S = 𝑤/(𝛾𝑤/𝛾𝑑  −   𝛾𝑤/𝛾𝑠) 

Bild 4: Zusammenhang zwischen verschiedenen Bestimmungsgrössen 
 
Die Herleitungen dieser Formeln können in den meisten Textbüchern der Bodenmechanik nachgesehen 
werden, z.B. in [1] Kap. 3 oder [2] Kap. 2.2 und 2.3. 

(3) 
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Das in Bild 5 enthaltene Beispiel zeigt, wie die Ermittlung der totalen und effektiven Spannungen bei unter-
schiedlicher Wasserspiegellage durchzuführen ist. 

   
σv = γg ⋅ z + γw ⋅ zw  σv = γg ⋅ z   σv = γ ⋅ z 
u = (zw + z) γw   u = γw ⋅ z   u = 0 
σ'v = γg ⋅ z + γw ⋅ zw  σ'v = γg ⋅ z - γw ⋅ z  σ'v = γ ⋅ z 
      - γw  ⋅ zw - γw ⋅ z                        = (γg - γw) z   wenn Boden über GWSP 
σ'v = γg ⋅ z - γw ⋅ z  σ'v = γ' ⋅ z   gesättigt, dann 
     = (γg - γw) ⋅ z       σ'v = γg ⋅ z 
σ'v = γ' ⋅ z 
 
Bild 5: Berechnung von σv resp. σ‘v bei unterschiedlicher Wasserspiegellage 
 
Daraus kann abgeleitet werden, dass die Lage des Seespiegels für Boden unter Wasser keinen Einfluss auf 
die effektive Spannung hat. 
 
Einen weiteren wichtigen Einfluss üben die Porenwasserspannungen auf die Scherfestigkeit aus. Zwar ist 
diese nur abhängig von den effektiven Spannungen gemäss folgender Formel (4), weil Schubspannungen 
nur über direkten Korn-zu-Korn-Kontakt übertragen werden können. 
 
 τ = c' + σ' ⋅ tgϕ'           (4) 
 
Wird (4) in totalen Spannungen ausgedrückt 
 
 τ = c' + (σ - u) tgϕ'          (5) 
 
wird der Einfluss des Porenwassers sofort ersichtlich. Bei gegebener totaler Spannung beeinflussen die 
Porenwasserspannungen die Scherfestigkeit direkt. 
 
Dies soll mit einem einfachen Experiment gemäss Bild 6 gezeigt werden. 
 

 
 

 
 
N = N' + U = G ⋅ cosβ 
T = G ⋅ sinβ 
 
Scherfestigkeit 
S = N' ⋅ tgϕ' 
S = (N - U) tgϕ' 
 
wenn T ≥ S, dann Gleiten 
G sinβ ≥ (G cosβ - U) tgϕ'   (6) 

Bild 6: Magdeburger Halbkugel auf geneigter Glasplatte 
 
Wenn der Druck u aus der Velopumpe grösser wird, erhöht sich die Gesamtkraft U, damit verkleinert sich der 
rechte Term der Gleichung (6) und es kommt zum Abgleiten der Halbkugel. 
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3 Grundwasser 
 
 
Wasser im Boden kann in verschiedenen Formen vorkommen. Die hauptsächlichen davon sind in Bild 7 
dargestellt. 
 
freies Grundwasser 

 

gespanntes Grundwasser 

 
Hangwasser 

 

hängendes Wasser 

 
Bild 7: verschiedene Formen des Grundwassers im Boden 
 
Die Skizze oben links enthält die einfachste Form mit einem sich in den Boden weiterziehenden Seespiegel. 
Dieser wird zum Grundwasser ohne Gefälle. Unterhalb des Grundwasserspiegels wirkt der Auftrieb, ober-
halb bildet sich ein Kapillarsaum aus, der je nach Porengrösse von ± 0 bis zu mehrere Meter betragen kann. 
Die Skizze oben rechts zeigt, dass das Grundwasser wegen einer undurchlässigen Schicht gespannt sein 
kann, was unter Umständen zum Aufbrechen des Bodens führt. 
Die Skizze unten links veranschaulicht mit einem kleinen Strömungsnetz ein Hangwasser, welches entspre-
chend der Bodendurchlässigkeit talwärts fliesst. Auf den Zusammenhang zwischen direkter Druckmessung 
und Strömungsnetz wird später eingegangen. 
Die Skizze unten rechts zeigt hängendes Wasser, welches sich bei einem ungünstigen Schichtaufbau bilden 
kann. Solche Vorkommen können vor allem bei Untertagebauten kritisch sein, wenn sie z.B. von einem Tun-
nel „angestochen“ werden. Plötzlich austretendes Wasser kann zu Instabilität der Ortsbrust führen. 
In Bild 8 ist eine mögliche Kombination verschiedener Grundwassersituationen dargestellt. Zu beachten ist, 
dass auch in geklüftetem Fels je nach Situation hohe Drücke auftreten können. 
 

 
Bild 8: mögliche Kombination verschiedener Grundwassersituationen 
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4 Stationär strömendes Grundwasser 
 
 
Im Folgenden soll mit einem senkrecht stehenden, mit Boden gefüllten Stahltank und variablen Druckunter-
schieden die Vorarbeit zur Verwendung von Strömungsnetzen erbracht werden. 
 
Bild 9 zeigt diesen Stahltank, in welchem zwischen Punkt 1 und 2 Boden mit einer gegebenen Durchlässig-
keit eingefüllt wurde. Wasser fliesst über ein System von Behälter und Schlauch durch den Boden. Je nach 
Lage des kleinen Behälters kann der Druckunterschied ∆H verändert werden. 
 

 

 
Senkrecht stehender Stahltank mit Boden gefüllt 
laminares Fliessen 
Kontinuitätsbedingung 
 

 
Bild 9: senkrecht stehender und mit Boden gefüllter Stahltank mit laminarem Fliessen des Poren-
wassers, erzeugt durch unterschiedliche Elevationen des kleinen Behälters 
 
Die verschiedenen Elevationen in Bezug auf den Kopf des Stahltanks betragen El 1 = 2 m, El 2 = 0 m, El 3 =  
-2 m, El 4 = -11m und El 5 = 6 m. Im Stahltank ist ein einfaches Strömungsnetz mit 5 Äquipotenziallinien und 
3 Stromlinien eingezeichnet. 
 
Mit diesen 5 Höhenlagen werden mit den 5 folgenden Beispielen die Porenwasserspannungen und die effek-
tiven Spannungen im Punkt 3 mit verschiedenen Methoden berechnet. 
 
Die potenzielle Energie beträgt 
 
 E

pot
 = mgh = γ

w 
⋅ V ⋅ ∆H 

 
Der hydraulische Gradient als Energieverlust pro Längeneinheit ist 
 
 i = Δ𝐻

𝑙
.            (6) 

 
Die Strömungskraft pro Volumeneinheit berechnet sich 
 
 j = γ

w
 ⋅ V ⋅ Δ𝐻

𝑙
 ⋅ 1
𝑉

 = γ
w

 ⋅ i          (7) 
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Weiter gelten für alle Beispiele: 
 
 γg = 22 kN/m3  γ‘ = γg - γw = 12 kN/m3  m = 5 (Äquipotenziallinien) 
 
 γ

w
 = 10 kN/m

3      s = 3 (Stromlinien) 
 
Beispiel ∆H = 2 m (Elevation 1) 
totale Spannungen 

 
 

effektive Spannungen 
i = Δ𝐻

m
 = 2

5
 = 0.4 

σ'
v3

 = 2 γ' - 2 i γ
w

 
σ'

v3
 = 2 ⋅ 12 - 2 ⋅ 0.4 ⋅ 10 

σ'
v3

 = 24 - 8 

σ'
v3

 = 16 kN/m
2
 

============ 
oder 
σ'

v3
 = (γ' - i ⋅ γ

w
) ⋅ t

3
 

      = (12 - 0.4 ⋅ 10) ⋅ 2 

σ'
v3

 = 16 kN/m
2
 

============= 
 

 
 
 
Beispiel ∆H = 0 m (Elevation 2) 
totale Spannungen 

 

effektive Spannungen 
i = Δ𝐻

m
 = 0 

σ'
v3

 = 2 γ' - 2 i γ
w

 
σ'

v3
 = 2 ⋅ 12 - 2 ⋅ 0 ⋅ 10 

σ'
v3

 = 24 - 0 

σ'
v3

 = 24 kN/m
2
 

============ 
oder 
 
σ'

v3
 = (γ' - i ⋅ γ

w
) ⋅ t

3
 

      = (12 - 0) ⋅ 2 

σ'
v3

 = 24 kN/m
2
 

============= 
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Beispiel ∆H = -2 m (Elevation 3) 
totale Spannungen 

 

effektive Spannungen 
i = Δ𝐻

m
 = −2

5
 = -0.4 

σ'
v3

 = 2 γ' - 2 i ⋅ γ
w

 
      = 24 - 2 (-0.4) ⋅ 10 
      = 24 + 8 

σ'
v3

 = 32 kN/m
2
 

============ 
oder 
 
σ'

v3
 = (γ' - i ⋅ γ

w
) ⋅ t

3
 

      = (12 - (-0.4) ⋅ 10) ⋅ 2 

σ'
v3

 = 32 kN/m
2
 

============= 
 

 
 
 
Beispiel ∆H = -11 m (Elevation 4) 
totale Spannungen 

 

effektive Spannungen 
i = Δ𝐻

m
 = −11

5
 = -2.2 

σ'
v3

 = 2 γ' - 2 ⋅ i ⋅ γ
w

 
        = 2 ⋅ 12 - 2 (-2.2) ⋅ 10 
        = 24 + 44 

σ'
v3

 = 68 kN/m
2
 

============ 
oder 
 
σ'

v3
 = (γ' - i γ

w
) ⋅ t

3
 

      = (12 - (-2.2) ⋅ 10) ⋅ 2 

σ'
v3

 = 68 kN/m
2
 

============= 
 

 
 
 
Beispiel ∆H = 6 m (Elevation 5) 
totale Spannungen 

 

effektive Spannungen 
i = Δ𝐻

m
 = 6

5
 = 1.2 

σ'
v3

 = 2 γ' - 2 ⋅ i ⋅ γ
w

 
      = 2 ⋅ 12 - 2 ⋅ 1.2 ⋅ 10 
      = 24 – 24 

σ'
v3

 = 0 kN/m
2
 

============ 
oder 
 
σ'

v3
 = (γ' - i γ

w
) ⋅ t

3
 

      = (12 - 1.2 ⋅ 10) ⋅ 2 

σ'
v3

 = 0 kN/m
2
 

============= 
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Im Beispiel ∆H = 6 m ereignet sich ein hydraulischer Grundbruch, weil die effektive Spannung Null wird – 
oder weil das Gewicht des Bodens unter Auftrieb gleich der Strömungskraft ist. 
 
Aus der Bedingung für hydraulischen Grundbruch (σ'v3 = 0) ergibt sich der kritische Gradient 
 
 ic = γ'/γw           (8) 

Wenden wir uns nun etwas detaillierter dem Strömungsnetz zu. Grundsätzlich gibt es zwei Arten von Strö-
mungsnetzen. Ein geschlossenes System liegt vor, wenn das Wasser in einem allseitig begrenzten Behälter 
fliesst, wie z.B. im vorherigen Stahltank oder in den Bildern 10 und 11. Von einem offenem System spricht 
man, wenn die oberste Stromlinie der Wasseroberfläche entspricht, wie z.B. das Durchfliessen eines Erd-
dammes (Bild 12) oder der Zufluss zu einem Filterbrunnen (Bild 13). 
 
Stromlinien entsprechen dem Pfad eines laminar fliessenden Wasserpartikels. Somit können sie sich nicht 
kreuzen. In jeder Stromröhre fliesst gleich viel Wasser. 
 
Äquipotenziallinien sind Linien mit gleichem Druckpotential oder Linien mit gleicher hydraulischer Fliess-
energie. In einem Boden mit homogener Durchlässigkeit (kh = kv) stehen Stromlinien und Äquipotenziallinien 
senkrecht aufeinander. 
 
Der Gradient verläuft parallel zu den Stromlinien, bei engstehenden Äquipotenziallinien ist er grösser, zudem 
ist er eine gerichtete Grösse (Vektor). 
 
Im Vortrag wird die Anzahl der Stromlinien in einem Strömungsnetz mit s bezeichnet, die Anzahl Äquipoten-
ziallinien mit m und die aktuelle Potenziallinie mit n. 
 
Der Druck u entlang einer Potenziallinie in jedem Strömungsnetz hängt ab von zwei Teilen einer Gleichung. 
Zum einen ist er abhängig vom Abstand (Höhe) zum oberen Druckniveau. Dies betrifft den Term   γw ⋅ z   in 
der Gleichung (9). Zum andern ist er abhängig vom Abbau des Druckunterschiedes ∆H (Gleichung (9)). Die-
ser wird berechnet mit Hilfe des Strömungsnetzes, indem der Druckunterschied (∆H) durch die Anzahl Äqui-
potenziallinien (m) dividiert und mit der aktuellen Position der Potenziallinie (n) multipliziert wird. Dies ergibt 
den Term   ∆H ⋅ γw ⋅ n/m   der Gleichung (9). 
 
Der Druck entlang einer Potenziallinie wird mit folgender Formel bestimmt: 
 

          (9) 
 
 z: Höhe ab oberem Druckniveau 
 Δ𝐻: Druckunterschied 
 m: Anzahl Äquipotenziallinien 
 n: aktuelle Äquipotenziallinie 
 γ

w
: spez. Gewicht Wasser 

 s: Anzahl Stromlinien 
 u: Porenwasserdruck 
 
Siehe auch [5] 
 
Der Gradient in der Masche A des Strömungsnetzes beträgt 
 

            (10) 
 
 lA: Abstand Äquipotenziallinien in Punkt A 
 
In den nun folgenden 4 Beispielen werden die Formeln (9) und (10) angewendet. Für alle gilt γw = 10 kN/m3. 
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Bild 10: Kommunizierende Röhre mit Boden gefüllt; geschlossenes System; ∆H = 2 m, zA = 8 m, zB = 
6 m, m = 13, s = 4 
 
 

 

 
 
Bild 11: Kommunizierende Röhre mit unregelmässigem Querschnitt, geschlossenes System;  
∆H = 2 m, zA = 5.1 m, zB = 7.9 m, m = 13, s = 4 
 
 

 

 
Bild 12: Sickerströmung durch Erddamm, offenes System; ∆H = 5 m, zA = 3.7 m, zB = 8.2 m, zC = 8.8 
m, m = 8, s = 2.7 
 
Zu beachten ist, dass entlang der obersten Stromlinie (= Sättigungslinie) die vertikalen Strecken ∆H/m immer 
gleich gross sind, dies gilt gleichfalls beim Austritt der Stromlinien aus der Dammböschung. 
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Bild 13: Sickerströmung zu linearem Brunnen, offenes System; ∆H = 8 m, zA = 3 m, zB = 7.7 m, m = 8, 
s = 2, lA = 3.0 m, lB = 1.3 m 
 
Dieselbe Bemerkung wie beim vorherigen offenen System gilt auch hier. Der Wert ∆H/m ist entlang der Sät-
tigungslinie resp. entlang der offenen Sickerstrecke immer gleich. 
 
Das Strömungsnetz ist die grafische Lösung der Laplace-Gleichung in zwei Dimensionen für stationär strö-
mendes Grundwasser in einem Boden mit isotroper Durchlässigkeit. Weitere Voraussetzungen sind 100 % 
gesättigter Boden, Gültigkeit des Sickergesetzes nach Darcy, die Kontinuitätsbedingung (q = konst.) sowie 
keine Volumenänderung des Bodens (n resp. e = konst.). 
 

 

    (A) 

 

                     (11) 
 
Bild 14: Herleitung der Laplace-Gleichung in zwei Dimensionen 
 
Als erstes wird die in ein Bodenelement (dx, dy) eintretende Wassermenge gleich der austretenden Menge 
gesetzt (Kontinuitätsbedingung). Dann wird das Sickergesetz nach Darcy angewendet. Das zweite wird im 
ersten eingesetzt und durch k dividiert (da kh = kv). Daraus wird die Laplace-Gleichung (11) in zwei Dimen-
sionen für homogenen Boden erhalten (siehe auch [2] Anhang B.1). 
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5 Auftrieb 
 
 
Der Auftrieb beruht auf einer uralten physikalischen Erkenntnis – auf dem Prinzip von Archimedes. Danach 
erfährt ein Körper, welcher in Wasser eingetaucht ist, eine Auftriebskraft, deren Betrag gleich dem Gewicht 
des verdrängten Wassers ist. Siehe auch [4] Kap. 11.4. 
 

 
Bild 15: Prinzip von Archimedes 
 
 
Aus dem archimedischen Prinzip leitet sich der Zusammenhang zwischen gesättigtem Raumgewicht γg und 
Raumgewicht unter Wasser γ‘ direkt nach. 
 
 γg = γ' + γw oder γ' = γg - γw        (12) 
 
Nun folgt ein Beispiel, bei welchem der Auftrieb auf eine undurchlässige Schicht innerhalb einer Baugrube 
untersucht wird. Für totale und effektive Spannungen wird die Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch 
hergeleitet (FT resp. FI). Im Beispiel (Bild 16) sind zwei verschiedene Grundwasserspiegel vorhanden, ein 
freier Spiegel innerhalb der oberen Kiesschicht (hängendes Grundwasser) und ein gespannter Spiegel im 
Kies unterhalb der undurchlässigen Tonschicht. Für die Auftriebsbetrachtungen ist nur das untere Grund-
wasser massgebend. Die Mächtigkeit der in der Baugrube verbleibenden Tonschicht ist z, die Höhe des 
gespannten Grundwassers ab UK Tonschicht beträgt zw. Für die folgenden Berechnungen wird für den Ton 
ein γg = 22 kN/m3 verwendet. 
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totale Spannung 

 
 

 (13) 
 
Bei zw = 0 wird FT = ∞ 
 

 

Gradient 

 (13) 

 (14) 
 
 

Bei zw = z wird FI = ∞ 
Für F = 1 wird für beide Sicherheitsbegriffe zw,c = 6.6 m. 

       
 
Bild 16: Baugrubensohle unter Auftrieb 
 
 
Daraus lässt sich herleiten, dass die Sicherheitsdefinition über den Gradienten rasch zu hohe resp. unrealis-
tische Sicherheiten liefert, was möglicherweise zu einer Fehlbeurteilung der Grundbruchsicherheit führen 
kann. Die Sicherheitsdefinition über den Gradienten ist somit nicht oder nur in Ausnahmefällen für die Beur-
teilung der Grundbruchsicherheit geeignet. 
 
Mit den im Folgenden aufgeführten vier Beispielen soll der Einfluss der Wasserhaltung auf ein Mehrschich-
tenproblem aufgezeigt werden. Bei allen Beispielen handelt es sich um eine Baugrube in einem Kies-Sand-
Kies-Boden. Der Kies ist 100x durchlässiger als der Sand, innerhalb einer Schicht ist kh = kv. Der freie Was-
serspiegel befindet sich 2 m unter der Oberfläche. Die Baugrube ist 10 m tief, die Einbindung der Spund-
wände beträgt ebenfalls 10 m. Innerhalb der Baugrube verbleiben noch 2 m der undurchlässigen Sand-
schicht. Der Aquifer (See oder Fluss) befindet sich in ca. 100 m Entfernung. Für die Vereinfachung der Be-
rechnungen wird sowohl für γSand als auch für γKies von 20 kN/m3 ausgegangen, γ (über dem Grundwasser) 
wird mit γg gleichgesetzt. Der Höhenunterschied zwischen dem unbeeinflussten Grundwasserspiegel und 
OK Baugrube beträgt 8 m, bis zum abgesenkten Spiegel mit tiefliegender Pumpe 8 + 9 = 17 m. 
 
 

      
Druckabbau innerhalb undurch-     Druckabbau vor allem innerhalb Baugrube 
lässiger Schicht in Baugrube     in tieferliegender durchlässiger Schicht 
 
Bild 17: Baugrube in geschichtetem Baugrund, links offene Wasserhaltung, rechts offene Wasserhal-
tung mit Sanddrains 

F
T
 = 2 ∙ 20

100
 = 0.4 F

T
 = 10 ∙ 20

132.5
 = 1.51 
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Druckabbau vor allem innerhalb     Druckabbau sehr tief unter Baugrube in 
Baugrube in tieferliegender durch-    durchlässiger Schicht, kein Auftrieb mehr 
lässiger Schicht       auf Sandschicht 
 
Bild 18: Baugrube in geschichtetem Baugrund, links Wasserhaltung mit Filterbrunnen und hochlie-
gender Pumpe, rechts Wasserhaltung mit Filterbrunnen und tiefliegender Pumpe 
 
 
Aus Bildern 17 und 18 ist der Einfluss der Wasserhaltung auf die Grundbruchsicherheit drastisch ersichtlich. 
Die Sicherheit FT variiert von 0.4 bis 5.48, je nach Ausbildung des Brunnens und Höhenlage der Pumpe. Die 
Porenwasserspannungen wurden mit dem FE-Programm Plaxis ermittelt. Je nach Schichtung und Pum-
penanordnung muss der geometrische Ort für die Sicherheitsbetrachtung unterschiedlich gewählt werden. 
Im Fall des Bildes 17 links ist dies unmittelbar unterhalb der Sandschicht, bei den anderen Fällen am Fuss 
der Spundwand. 
 
Das nächste Beispiel zeigt ein Betonwehr, welches in eher durchlässigem Boden unterströmt wird. Zur Ver-
längerung des Sickerweges und zur Reduktion der Grundbruchgefahr sind ober- und unterwasserseits 
Spundwände eingelassen. Im Beispiel ist γg = 20 kN/m3. 
 

 
Porenwasserdruck Auftrieb 

 

 

 

 

 

 

Gradient 

 

Bild 19: unterströmtes Betonwehr, Auftriebsproblematik, Grundbruchsicherheit 

F
T
 = 10 ∙ 20

113
 = 1.77 F

T
 = 10 ∙ 20

36.5
 = 5.48 
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Im Unterwasserbereich des Dammes, welcher 2 m mächtig ist, beträgt der Auftrieb 
 
 u = 10 ⋅ (12 + 2) - 12 ∙10

10.4
 ⋅ 6 = 70.8 kN/m2 

 
die Bodenpressung im unteren Wehrteil ist 
 
 p = 2 ⋅ 24 = 48 kN/m2 
 
Somit ist u grösser als p, das Bauwerk ist im unterwasserseitigen Teil nicht auftriebssicher! 
 
Die Sicherheit gegen hydraulischen Grundbuch ist sehr unterschiedlich. Mit totalen Spannungen und Gleich-
gewichtsbetrachtung UK Spundwand erhält man 1.68, über den Gradienten mit 8.5 m Abstand (∆l) zwischen 
den Äquipotenziallinien 7.4. 
 
Im nächsten Beispiel wird gezeigt, dass beim Problem des unendlich langen Hanges die Betrachtung mit 
totalen Spannungen einerseits und mit effektiven Spannungen (oder Gradienten) andererseits die gleichen 
Resultate gibt. Im Beispiel ist der Hang gesättigt und ist einer hangparallelen Sickerströmung unterworfen. 
 

 

 
Porenwasserdruck in B 

 

 

 
Totale Spannungen 

 
 

 

 
Gradient resp. Sickerkraft I 
 

 
 

 
Bild 20: gesättigter, unendlich langer Hang mit hangparalleler Sickerströmung 
 
 
Bei hangparallelem Strömungsnetz sind die Porenwasserspannungen in der Gleitebene nicht mit der Tiefe z 
ab der Oberfläche zu berechnen, sondern müssen mit Hilfe des Strömungsnetzes ermittelt werden. Gemäss 
Bild 20 ist die massgebende Tiefe zw = z ⋅ cos2β zu verwenden. 
 
Die Sickerkraft I ergibt sich aus dem Gradienten i und dem durchflossenen Bodenvolumen V. 
 
Mit beiden Methoden ergibt sich die gleiche Tangentialkraft T in der Gleitebene. 
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6 Hydraulischer Grundbruch 
 
 
In den vorangehenden Beispielen und Kapiteln ist schon verschiedentlich der Begriff „hydraulischer Grund-
bruch“ verwendet worden, weil dieser eben mit dem Auftrieb (Kapitelüberschrift) und der Ermittlung der Po-
renwasserspannungen zusammenhängt. 
 
Der hydraulische Grundbruch wird sowohl über totale Spannungen als auch über effektive Spannungen (o-
der Gradient) in einem als massgebend erachteten Schnitt definiert. In Bild 16 kommt dies mit FT und FI zum 
Ausdruck. 
 
Im Folgenden wird vor allem anhand von Beispielen die vielfältige Problematik des hydraulischen Grundbru-
ches  beleuchtet. Dabei spielen vor allem die geologischen Verhältnisse, der geschichtete Baugrund und die 
Durchlässigkeit einzelner Schichten eine Rolle. 
 
Die vier folgenden Beispiele zeigen, wie die geologischen Verhältnisse die Lösung von Grundbruchproble-
men beeinflussen. 
 

 

 

 

Bild 21: Tagbautunnel Lüsslingen 
 
Für die Erstellung der A8 zwischen Solothurn und Biel war ein langer Einschnitt in sehr unterschiedlichen 
geologischen Formationen erforderlich. Ein oberer Hangwasserspiegel  floss in eher undurchlässigen, von 
durchlässigen Linsen durchsetzten moränenartigen Deckschichten . Darunter lag in sandig-siltigen und 
kiesigen Deltaablagerungen  der Aare das untere Grundwasser . Das obere Grundwasser war hängend. 
Die Baugrube wurde im oberen Bereich mit freien Böschungen ausgeführt , im tieferen Bereich mit dem 
Aaregrundwasser  wurden die Spundwände  verwendet. Das Hangwasser  wurde lokal während des 
Aushubs gefasst und oberflächlich abgepumpt, das Aaregrundwasser aus den Kies-Sand-Schichten  mit 
stark unterschiedlicher Durchlässigkeit wurde mit tiefreichenden Filterbrunnen und tiefliegenden Pumpen  
bewirtschaftet. 
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Bild 22: Tagbautunnel Grenchen Witi 
 
Ebenfalls für die A8 war im Gebiet des Naturschutzgebietes in der Grenchener Witi ein langer Tagbautunnel 
erforderlich. Die vergleichsweise einfachen geologischen Verhältnisse zeigen eine oberflächliche, eher un-
durchlässige Deckschicht  und darunter Mittel- und Feinsande . Das Grundwasser in den Sanden war 
gespannt. Die Baugrube wurde mit zentralen Spundwänden , seitlichen Ankerwänden  und dazwischen 
wirkenden Zuggliedern  erstellt. Die Wasserhaltung wurde in den Oberflächenschichten mit Vakuumsaug-
brunnen  (Wellpoint) zwischen den Baugruben- und Ankerwänden betrieben. Mit zentralen  und randli-
chen  Filterbrunnen wurde das Grundwasser im Innern der Baugrube abgesenkt. Im Dauerbetrieb der Ab-
senkung konnten die randlichen Filterbrunnen als Sanddrains betrieben werden, d.h. die Pumpen konnten 
ausgebaut werden. Die Filterbrunnen waren tiefreichend mit tiefliegender Pumpe. Nach entsprechenden 
Erfahrungen konnte auch auf die Wellpoints  verzichtet und das Wasser längs der Spundwand  gesam-
melt werden. 
 
 

 

 
 
 
 

 

Bild 23: Betriebsgebäude Unterrohr in Schlieren 
 
Für die Unterbringung des Rechenzentrums eines grösseren Versicherungsbetriebes war eine Baugrube 
von 55 x 55 m Grundfläche und ca. 25 m Tiefe erforderlich. Die geologischen Verhältnisse waren recht kom-
pliziert: zuoberst eine sehr durchlässige Schicht aus Limmatschotter , gefolgt von Silt , tonigem Silt , 
verschwemmter Moräne , Feinsanden/Sanden  und schliesslich in ca. 48 m Tiefe Moräne . Die Schich-
ten waren teils ineinander verzahnt. Obwohl 5 tiefe Sondierbohrungen vorlagen, war eine zuverlässige De-
tailprognose nicht möglich. Das Grundwasser zirkulierte in den Limmatschottern und wurde von der nahelie-
genden Limmat gespiesen. Die Kiesschicht  reichte teilweise bis in 28 m Tiefe. Die in Bild 23 gezeigte 
Geologie entspricht den effektiv angetroffenen Verhältnisse in einem massgebenden Schnitt. Die Baugrube 
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wurde mit ca. 50 m tiefen Schlitzwänden in Deckelbauweise erstellt. Mit über 30 m langen Filterbrunnen 
wurden die Kiese  im Innern der Baugrube entwässert. Für die tieferliegenden, feinkörnigen und grund-
bruchgefährdeten Schichten ,  und  wurden bis an den Fuss der Schlitzwand reichende, vakumierte 
Kleinfilterbrunnen verwendet. Bei diesen wird der Brunneninnenraum unter Vakuum gesetzt, das anfallende 
Wasser wird von einer tiefliegenden Pumpe nach oben gedrückt. (Für Details siehe [5]). Um lokal den Bau-
grund während des Aushubs zu verbessern, waren auch Wellpoint-Lanzen vorgesehen, kamen aber nicht 
zur Anwendung. Die Wasserhaltung hatte das Grundwasser innerhalb der Baugrube um mindestens 6 m 
unter die Aushubsohle zu bringen, damit eine genügend mächtige Schicht aus entwässertem Boden erhalten 
wurde, um den horizontalen Erdwiderstand möglichst hoch und damit die Deformationen der Schlitzwände 
möglichst klein zu halten. 
 
 

  
Bild 24: Neubau Flusskraftwerk Ruppoldingen (SO) 
 
Das Flusskraftwerk Ruppoldingen liegt talseits der ehemaligen „Rumpelstrecke“ der A1 im Kanton Solothurn. 
Es ist der Ersatz des alten, heute stillgelegten Kraftwerkes. Zuerst wurde die Aare auf die Seite des Kraft-
hauses verlegt, um die rechtsseitigen Wehrbauten zu erstellen. Danach wurde die Aare über die Wehrbau-
ten umgelegt, um auf der linken Seite den Aushub für die 24 m tiefe Baugrube für das Krafthaus zu erstellen. 
Links unterhalb der Autobahn  wurde eine Böschung mit Bermen im Gehängeschutt  des Juras ausge-
führt. Auf der rechten Seite der Baugrube schützt ein Kofferdamm  vor der Aare . Die Aare  und der 
obere Teil der Baugrube befinden sich in durchlässigen Aareschottern . Darunter folgt eine dichte Schicht 
aus vorbelasteten Seeablagerungen , in welcher der Kofferdamm eingebunden ist. Innerhalb des Koffer-
damms sorgen Filterbrunnen  für eine vollständige Entwässerung. Die linksseitig an den Kofferdamm an-
schliessende Böschung, welche mit einer Spundwand am Fuss gestützt ist, wird durch vakumierte Kleinfil-
terbrunnen  entwässert. Die unter der Schicht  vorkommenden sandig-siltigen Kiese  wurden ebenfalls 
mit engstehenden, teilweise vakumierten Kleinfilterbrunnen entspannt. Diese reichten bis in die dichte 
Grundmoräne . Dank dieser Brunnen in der Baugrubensohle konnte das akute Auftriebsproblem (Hebung 
der Baugrubensohle infolge des gespannten Grundwassers in der Schicht ) gelöst werden. 
 
Der geschichtete Baugrund spielt in den meisten Problemen mit hydraulischem Grundbruch die Hauptrolle. 
Dies vor allem weil die Durchlässigkeit einzelner Schichten sehr unterschiedlich sein kann (ki ≠ ki+1) und 
auch weil diese selbst innerhalb einer Schicht meist nicht homogen ist. Die horizontale Durchlässigkeit einer 
Schicht kann wegen ihrer Ablagerungsgeschichte durchaus 10-100x grösser sein als die vertikale (kh >> kv). 
Der Normalfall ist also ein geschichteter Baugrund mit unterschiedlicher horizontaler und vertikaler Durchläs-
sigkeit. 
 
Die Durchlässigkeitsunterschiede zwischen einzelnen Schichten können sehr gross sein. Zwischen saube-
ren, einkörnigem Kies (GW) und Ton (CH) können Unterschiede bis zu 10 Zehnerpotenzen vorkommen. 
 
 

19



 
Bild 25: Durchlässigkeiten verschiedener Böden 
 
Vor allem der Gehalt an Feinanteilen ist für die Durchlässigkeit bestimmend. Böden mit einem k-Wert grös-
ser als 10-6 m/s lassen sich gut entwässern, zwischen 10-6 und 10-8 m/s schlecht und tiefer kaum bis gar 
nicht entwässern. Im Weiteren hat auch das Raumgewicht resp. die Verdichtung des Bodens einen Einfluss 
auf den k-Wert, je dichter der Boden gelagert ist, desto geringer ist seine Durchlässigkeit. 
 
 

 
 
Bild 26: typische Kornverteilungen verschiedener Böden 
 
In Bild 26 sind Kornverteilungen von verschiedenen, in der Schweiz oft vorkommenden Böden dargestellt ( 
bis ). Anhand der Kornverteilungskurve kann die Durchlässigkeit mit den folgenden empirischen Formeln 
abgeschätzt werden. 
 
 k = 100 ⋅ d10

2/Cu 
 Cu = d60/d10 
 d = Korndurchmesser bei x% Siebdurchgang 
 k in cm/s, d in cm 
 
Die folgenden 6 Beispiele zeigen den Einfluss von Geologie, Schichtung und Durchlässigkeit auf die Grund-
bruchproblematik. Für alle Beispiele gleich sind die Abmessungen der Baugrube, welche 10 m tief ist mit 20 
m langen Spundwänden (10 m Einbindung). Der Grundwasserspiegel liegt 2 m unter der Oberfläche. Die für 
die Ermittlung der Porenwasserspannungen erforderlichen Potenziallinien wurden mit einem zweidimensio-
nalen FE-Programm (Plaxis) ermittelt. Für die Berechnung der Porenwasserspannungen aus den Potenzial-
linien wurde Formel (9) verwendet. In der Modellrechnung liegt der Aquifer (See oder Fluss) in einer Distanz 
von ca. 100 m. Raumgewicht Boden γg = 20 kN/m3, Raumgewicht Wasser γw = 10 kN/m3, γ wird einfach-
heitshalber gleich γg gesetzt. 
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Beispiel  entspricht sozusagen dem einfachsten Normalfall: einheitlicher Boden (Kies) mit kh > kv und offe-
ner Wasserhaltung. 
 

 

 kh > kv, offene Wasserhaltung 
 

 
Bild 27: kiesiger Boden mit kh = 10-2 m/s und kv = 10-3 m/s, offene Wasserhaltung 
 
Der Druck wird nur innerhalb der Baugrube abgebaut, das Grundwasser ausserhalb der Baugrube wird 
kaum beeinflusst. Auf UK Spundwand betragen die Porenwasserspannungen ca. 165 kN/m2. Dem steht ein 
Bodendruck von 10 γg gegenüber. Daraus berechnet sich 
 
 FT = 𝑧 ∙ 𝛾𝑔

𝑢
=  10 ∙20 

165
= 1.21         

 (13) 
 
Aus der Berechnung erhalten wir 8 Äquipotenziallinien (m = 8), 7 davon befinden sich innerhalb der Baugru-
be. Der Gradient wird somit 
 
 𝑖 =  ∆𝐻/𝑚

𝑙𝐴
=  8/8

10/7
= 0.7          (10) 

 
Mit 𝑖𝑐 =  𝛾′

𝛾𝑤
=  10

10
= 1 wird  𝐹𝐼 =  𝑖𝑐

𝑖
=  1

0.7
= 1.43     (8) 

             (14) 
 
 
 
In der Praxis wäre eine solche Sicherheit zu tief, weil auch in einheitlichem Boden mit dünnen Sand-Silt-
Linsen gerechnet werden muss, welche wegen ihrer geringen Durchlässigkeit einen Stau und somit einen 
Aufbau von Porenwasserspannungen an irgendeinem Ort innerhalb der Baugrube verursachen können. 
 
 
Beispiel  entspricht dem komplizierten Normalfall: geschichteter Boden (Kies und Sand) mit kkies > ksand,  
kh > kv und offener Wasserhaltung. 
 

 

 kk > ks, offene Wasserhaltung 
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Bild 28: geschichteter Boden (Kies und Sand) mit kh,Kies = 10-2 m/s, kv,Kies = 10-3 m/s, kh,Sand = 10-4 m/s, 
kv,Sand = 10-5 m/s und offener Wasserhaltung 
 
Der Druck wird nur innerhalb der 3 m dicken Sandschicht innerhalb der Baugrube abgebaut. Eine Mehrein-
bindung der Spundwand in den Kies bringt nichts in Bezug auf Auftriebssicherheit resp. hydraulischen 
Grundbruch. Auf UK Sandschicht betragen die Porenwasserspannungen 140 kN/m2. Dem steht ein Boden-
druck von (3 + 2) γg gegenüber. Daraus berechnet sich 
 
 FT = 𝑧 ∙ 𝛾𝑔

𝑢
=  (3+2) ∙20 

140
= 0.71         (13) 

 
Die Sicherheitsbetrachtung über den Gradienten ist für dieses Beispiel nicht sinnvoll. 
 
 
Beispiel  entspricht dem eher hypothetischen Fall eines einheitlichen und in Bezug auf Durchlässigkeit 
homogenen Bodens (kh = kv) und offener Wasserhaltung. 
 

 

 kh = kv, homogen, isotrop, offene Wasserhaltung  
 

 
Bild 29: kiesiger Boden mit homogener Durchlässigkeit (kh = kv) und offener Wasserhaltung 
 
Der Druckabbau erfolgt zu einem beträchtlichen Teil auch ausserhalb der Baugrube (Ausmass ist abhängig 
von der Distanz zum Aquifer). Auf UK Spundwand betragen die Porenwasserspannungen ca. 137.5 kN/m2. 
Dem steht ein Bodendruck von 10 ⋅ γg  gegenüber. Daraus berechnet sich 
 
 FT = 𝑧 ∙ 𝛾𝑔

𝑢
=  10 ∙20 

137.5
= 1.45         

 (13) 
 
Aus der Berechnung erhalten wir 8 Äquipotenziallinien (m = 8), 3.5 davon befinden sich innerhalb der Bau-
grube. Der Gradient wird somit 
 
  𝑖 =  ∆𝐻/𝑚

𝑙𝐴
=  8/8

10/3.5
= 0.35 

 
Mit 𝑖𝑐 =  𝛾′

𝛾𝑤
=  10

10
= 1 wird 𝐹𝐼 =  𝑖𝑐

𝑖
=  1

0.35
= 2.86      (14) 

 
 
Dieses Beispiel und im Vergleich mit Beispiel  zeigt, dass die Sicherheitsbetrachtung über den Gradienten 
sehr problematisch ist. FI täuscht rasch eine zu hohe Sicherheit vor, zudem sollte vor dem didaktisch zwar 
vertretbaren homogenen und isotropen Boden in der Normierung gewarnt werden. 
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Beispiel  zeigt den Einfluss eines tief reichenden Filterbrunnens mit hochliegender Pumpe für einen ein-
heitlichen Boden und Durchlässigkeitsverhältnissen wie in Beispiel . Diese Fälle sind also direkt vergleich-
bar. 
 

 

 kh > kv, Wasserhaltung mit Filterbrunnen und hochliegender Pumpe 
 

 
Bild 30: Boden und Durchlässigkeit wie Beispiel , aber tiefreichender Filterbrunnen mit hochlie-
gender Pumpe 
 
Der Druckabbau erfolgt vor allem ausserhalb der Baugrube (resp. tiefer als die Einbindung der Spundwän-
de). Innerhalb der Baugrube herrschen praktisch hydrostatische Druckverhältnisse. Auf UK Spundwand be-
tragen die Porenwasserspannungen ca. 133.5 kN/m2. Dem steht ein Bodendruck von 10 ⋅ γg gegenüber. 
Daraus berechnet sich 
 
 FT = 𝑧 ∙ 𝛾𝑔

𝑢
=  10 ∙20 

133.5
= 1.50         

 (13) 
 
Gegenüber Beispiel  ist die Grundbruchgefährdung wesentlich geringer, da allfällige undurchlässige Linsen 
vom Filterbrunnen durchbrochen werden und so einen Druckaufbau verhindern. Auch bei einem Pumpen-
ausfall geschieht nichts katastrophales, da sich dann das Wasser in die Baugrube ergiesst und keine Druck-
veränderung im Boden bewirkt. 
 
Die Sicherheitsbetrachtung über den Gradienten ist für dieses Beispiel nicht sinnvoll. 
 
 
Beispiel  ist vergleichbar mit  und , gegenüber  liegt die Pumpe jedoch tief. Das erzeugt zwar einen 
wesentlich grösseren Druckunterschied ∆H, statt 8 m wie in  und  ergeben sich 8 + 6 = 14 m. Der Druck-
abbau wird aber nochmals in grössere Tiefe gedrückt, so dass die Grundbruchsicherheit weiter erhöht wird. 
 

 

    kh > kv, Wasserhaltung mit Filterbrunnen und tiefliegender Pumpe 

 
Bild 31: Boden- und Durchlässigkeitsverhältnisse wie in Beispielen  und , Filterbrunnen mit tief-
liegender Pumpe 
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Wegen der tiefliegenden Pumpe ergibt sich innerhalb der Baugrube ein freier, abgesenkter Wasserspiegel. 
Auf UK Spundwand betragen die Porenwasserspannungen ca. 98 kN/m2. Dem steht ein Bodendruck von  
10 ⋅ γg  gegenüber. Daraus berechnet sich 
 
 FT = 𝑧 ∙ 𝛾𝑔

𝑢
=  10 ∙20 

98
= 2.04         

 (13) 
 
Die Grundbruchsicherheit steigt gegenüber  nochmals stark an, ohne dass im Vergleich mit  wesentlich 
grössere Kosten anfallen. 
 
 
Beispiel  entspricht dem geologischen Aufbau von . Es handelt sich um oft vorhandene Bodenverhältnis-
se und einen sinnvollen Einsatz von Filterbrunnen und Pumpe, genau gleich wie in Beispiel . 
 

 

 ungünstige Kombination kh = 10 kv,  
     kh,Kies = 10-2 m/s; kh,Sand = 10-4 m/s 
     Wasserhaltung mit Filterbrunnen und tiefliegender Pumpe 

 
Bild 32: Boden- und Durchlässigkeitsverhältnisse wie in Beispiel , aber mit tiefreichendem Filter-
brunnen und tiefliegender Pumpe 
 
Wegen des geschichteten Bodens wird gegenüber  noch mehr Druck ausserhalb der Baugrube abgebaut. 
Die Grundbruchgefährdung wird nochmals reduziert. Fazit ist, dass in unübersichtlichen Verhältnissen mit 
tiefreichenden Filterbrunnen und tiefliegender Pumpe der Boden innerhalb der Baugrube hydraulisch „ho-
mogenisiert“ wird, d.h. unterschiedliche k-Werte und Bodenschichtung spielen eine untergeordnete Rolle in 
ihrem Einfluss auf Auftrieb resp. Grundbruch. 
 
Neben der Auftriebs- und Grundbruchproblematik darf nicht vergessen werden, dass der Boden innerhalb 
der Baugrube auch Horizontalkräfte von der Baugrubenwand zu übernehmen hat. Dies wird in Bild 33 ver-
anschaulicht. 
 

 

 

 

Bild 33: Stabilität Baugrube 
 
Wird wegen hoher Porenwasserspannung σ‘v klein, verkleinert sich auch σ‘h. Die horizontale Tragfähigkeit 
des Bodens innerhalb der Baugrube wird kleiner. Dies muss bei der Bemessung des Baugrubenabschlusses 
unbedingt berücksichtigt werden. Wenn u = σv ist, wird R = 0 und der Baugrubenabschluss verliert die hori-
zontale Stützung vollständig. 
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Der hydraulische Grundbruch ist nicht ein Phänomen, das nur bei Baugruben auftritt. Er spielt auch bei von 
Wasser durchflossenen und unterflossenen Erddämmen eine Rolle. 
 
Das folgende Beispiel zeigt einen homogenen Erddamm auf undurchlässiger Unterlage. Der Damm ist der 
Abschluss eines Wasserreservoirs von 20 m Wasserhöhe. Bei der Durchsickerung des Wassers durch den 
Damm wird der Druck entsprechend den in Bild 34 dargestellten Äquipotenziallinien abgebaut. Die Berech-
nung ergibt m = 10. Auf der Unterwasserseite des Dammes tritt das Sickerwasser aus der Dammoberfläche 
aus. In Punkt A ist der Austrittgradient 
 

  
 
Da 𝚤𝐴���⃑  praktisch horizontal wirkt, kann an der Oberfläche wegen σ‘h = 0 dem Strömungsdruck nichts entge-
gengesetzt werden. Es kommt zu fortschreitender Bodenerosion. 
 
 

 
Bild 34: Erddamm auf undurchlässiger Unterlage 
 
Die oberste Stromlinie ist zugleich die Sättigungslinie, welche die Dammoberfläche schneidet, d.h. Sicker-
wasser tritt aus der Dammoberfläche aus und schwemmt einzelne Bodenpartikel mit. Dieser Prozess kann 
schliesslich zum Bruch des Dammes führen. 
 
 
Wie kann ein solcher Erddamm gegen Bodenerosion abgesichert werden?  Bild 35 zeigt drei von vielen 
Möglichkeiten. 
 
 
 
 
 
ohne Massnahme    mit Fussdrainage 
 
 
 
 
 
mit wasserseitigem Dichtungsteppich  mit dichtem Kern, Filterschicht erforderlich 
 
Bild 35: Massnahmen gegen Bodenerosion 
 
Eine in den Damm reichende Fussdrainage kann die oberste Stromlinie so in den Damm absenken, dass sie 
nicht mehr an der Oberfläche austritt (oben rechts). Ein wasserseitiger Dichtungsteppich kann das Eindrin-
gen von Wasser in den Damm verhindern (unten links), ähnlich wirkt ein dichter Kern welcher Sickerwasser 
von der Unterseite des Dammes fern hält (unten rechts). 
 
Interessant in diesem Zusammenhang ist das Verhalten eines „alten“ Hochwasserschutzdammes zu analy-
sieren. „Alt“ bezieht sich darauf, dass diese Dämme früher oft ohne wie in Bild 35 beschriebene Massnah-
men geschüttet wurden. 
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Bild 36: Hochwasserschutzdamm auf undurchlässiger Unterlage 
 
Bei normalem Wasserstand im Fluss wird der Damm nicht oder nur geringfügig durchflossen (links oben). 
Ein plötzliches Hochwasser erzeugt eine Sättigungslinie im Damm, welche zeitabhängig fortschreitet, bis es 
zum Austritt derselben aus der Dammoberfläche kommt (rechts oben). Je nach Durchlässigkeit des Dammes 
kann es Tage bis Wochen dauern, bis es zu einer vollständigen Sättigung und damit zu einem Dammbruch 
kommt. Ist die Dauer des Hochwassers kürzer als die Sättigungszeit, hat der Damm seine Bestimmung er-
füllt. Der Aufbau von Porenwasserspannungen innerhalb des Dammes kann auch schon vor der vollständi-
gen Sättigung zu einer Instabilität der Böschung führen (rechts unten). 
 
Als abschliessendes Beispiel in diesem Kapitel wird ein undurchlässiger Damm auf durchlässiger Unterlage 
betrachtet. Der Damm stützt ein Reservoir von 20 m Wasserhöhe. Uns interessieren der Wasserdruck auf 
die Unterseite des Dammes und der Austrittsgradient (Grundbruch). 
 
 

 
 
Bild 37: undurchlässiger Damm auf durchlässiger Unterlage 
 
Wasserdruck auf Dammunterseite 

 

 
 
 
Auf der Unterseite des Dammes (z.B. im Bereich des Punktes C) 
kann u > σv sein, dann kommt es zu einem Aufbrechen des Dam-
mes infolge Auftriebes. 
 

 
Austrittsgradient in Punkt B 

 

 
Am Dammfuss B kann der Austrittsgradient grösser sein als ic, dann 
kommt es zu einem hydraulischen Grundbruch. 
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7 Böschungsstabilität 
 
Der Einfluss des Wassers wird am Beispiel des unendlich langen Hanges veranschaulicht. Als erstes wird 
deshalb die Stabilität des unendlich langen Hanges hergeleitet. 
 

 
Bild 38: Skizze des unendlich langen Hanges mit verwendeten Formelzeichen 
 
 
Es bestehen die folgenden geometrischen Zusammenhänge 

 
 
Die Porenwasserspannungen entlang der Gleitebene sind 

 
wobei m die Lage des Hangwasserspiegels zwischen Gleitebene und Oberfläche festlegt. 
 
Gewicht der einzelnen Bodenlamellen und die Auftriebskraft betragen 

 
 
Eine Gleichgewichtsbetrachtung parallel zur Gleitebene ergibt 

      (A) 
 
Rechtwinklig zur Gleitebene erhält man 

        (B) 
 
[B] in [A] eingesetzt ergibt 
 

 
 
 

            (15) 
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Für den unendlich langen Hang ergeben sich einige Spezialfälle: 
 
Fall 1,  Kohäsion c‘ = 0 

          (16) 
 
Fall 2,  Kohäsion c‘ = 0, Porenwasserdruck u = 0 resp. m = 0 

       (17) 
 
Fall 3, Kohäsion c‘ = 0, hangparallele Strömung m = 1 

      (18) 
 
Fall 4, unendlich langer Hang unter Wasser (See) mit c‘ = 0, i = 0 resp. I = 0 
 

 

 

 

 

 

 

   
 

   

 
 
Was kann in einem unendlich langen Hang bei Dauerregen/Starkregen geschehen? (Siehe Bild 1) 
 
Im folgenden Beispiel wird vereinfacht der Ablauf bis zum Abgleiten grosser Hangpartien dargestellt. 
 

  
Bild 39: unendlich langer Hang und Regen 

 Gehängeschutt + Vegetationsschicht, 
mittlere Durchlässigkeit 

 verwitterter Fels mit geringer Durchläs-
sigkeit 

 Fels, geklüftet, mittlere Durchlässigkeit 
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Im Bild 39 oben ist eine für Schweizer Verhältnisse typische geologische Situation dargestellt. Unter der 
Vegetationsschicht und Gehängeschutt  stösst man auf verwitterten Fels mit geringer Durchlässigkeit . 
Im darunter liegenden gesunden Fels  ist die Durchlässigkeit wegen der Klüftung wieder grösser. 
 
Im trockenen Zustand besteht der Hang gemäss Bild 39 oben. 
 
Bei mässigem Dauerregen kann die Schicht  das Sickerwasser aus Schicht  aufnehmen und in die 
durchlässigere Felsschicht  leiten. Es entsteht ein Strömungsnetz mit vertikalen Stromlinien gemäss Bild 
39 Mitte. Der Boden der Schicht  sättigt sich (γ  γg). Die Hangstabilität wird noch nicht verändert. 
 
Bei Starkregen kann Schicht  das Sickerwasser aus Schicht  nicht mehr übernehmen, sie wirkt als Stau-
er. Das vertikale Strömungsnetz wandelt sich in ein hangparalleles Netz (Bild 39 unten). 
Gemäss Fall 3 wird die Böschung übersteil und es kommt zum hangparallelen Böschungsbruch. Die Gleit-
ebene bildet der verwitterte Fels .  
 
Zum Schluss wird noch aufgezeigt, dass bei allen Stabilitätsproblemen die Berücksichtigung des Wassers 
mit der Gradientenmethode (Strömungskraft) oder mit totalem Wasserdruck (Auftrieb) gleichwertig ist, also 
das gleiche Resultat ergibt (siehe auch [3], Seite 121 bis 123). 
 
 
Der in Bildern 40 und 41 dargestellte Damm stützt ein Reservoir mit 8.23 m Wasserhöhe. Die 
Strömungsberechnung ergibt  m = 9.  Die Stabilitätsberechnung wird im Beispiel mit der Kreis-
Lamellenmethode durchgeführt (circular method of slices). 

Mit Gradient resp. Strömungskraft (Methode 1) 
 

 

Für jede Lamelle wird der durchschnittliche Gradient 
ermittelt. 

 
 
Bild 40: Berechnung der resultierenden Strömungskraft mit Gradient (Methode 1) 
 
 
Die Strömungskraft pro Lamelle ergibt sich dann mit 

 

 

= 10 ⋅ 0.48 ⋅ 12.1 = 58.1 kN 
 

wobei V1234 das benetzte Volumen der betrachteten Lamelle ist. 
 
Bild 41 weist die gleiche Geometrie und das gleiche Strömungsnetz auf wie Bild 40. Die Wirkung des Was-
sers pro Lamelle wird jedoch mit den auf den Seiten jeder Lamelle wirkenden Porenwasserdrücke bestimmt. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

29



 
Mit Auftrieb resp. totalen Spannungen (Methode 2) 
 
 

 

 
 
  U0 = 121 kN 

U12 = 127 kN 
  U23 = 107 kN 
  U34 = 82 kN 
  F = 63 kN 
folgende Strecken sind gleich 
52���� = 5′2���� = 5"2����� 
63���� = 6′3���� = 6"3����� 
 

 
Bild 41: Berücksichtigung des Wassers mit totalen Spannungen (Methode 2) 
 
Für jede Lamelle werden aus dem Strömungsnetz die Porenwasserdrücke an den Punkten 1, 2, 3 und 4 
ermittelt. Durch Integration über die Seiten 12, 23 und 34 erhält man die Kräfte U12, U23 und U34. Diese Kräf-
te werden in der Stabilitätsberechnung berücksichtigt, wobei das Gewicht der Lamelle mit γ (über dem 
Grundwasser) und γg (unter dem Grundwasser) zu berechnen ist. 
 
 
Für den Nachweis, dass beide Methoden gleichwertig sind, muss – sozusagen zu „Ausbildungszwecken“ – 
das Wasser innerhalb der Lamelle mitberücksichtigt werden. Daraus ergibt sich die Kraft U0 
 
  U0 = γw ⋅ V1234 
 
wobei wieder V1234 das benetzte Volumen der betrachteten Lamelle ist. 
 
Mit dem Kräftepolygon aus U0, U12, U23 und U34 kann für den Vergleich mit Methode 1 die Strömungskraft 
bestimmt werden. Wenn U0 in der Stabilitätsberechnung verwendet wird, muss dafür für die Berechnung des 
Lamellengewichtes nur γ‘ (unter dem Grundwasser) gerechnet werden. 
 
 Methode 1: F = 58.1 kN 
 Methode 2: F = 63.0 kN 
 
Grundsätzlich ergeben beide Methoden die gleiche Strömungskraft F. Der Unterschied in den durchgerech-
neten Beispielen ist auf Ungenauigkeiten im Strömungsnetz, der Geometrie und der Bestimmung des Gradi-
enten zurückzuführen. 
 
 
 
 
8 Zusammenfassung 
 
Im vorliegenden Vortrag wird der Einfluss des Wassers resp. der Porenwasserspannungen beleuchtet, in-
dem das ingenieurmässige Vorgehen zur Behandlung von Auftrieb, hydraulischem Grundbruch und Bö-
schungsstabilität beleuchtet wird. Dabei wird die Gleichwertigkeit der Analysen mit totalen oder effektiven 
Spannungen aufgezeigt. Unter Verwendung von Strömungsnetzen wird erläutert, wie der Porenwasserdruck 
ermittelt werden kann. In den Kapiteln 5 Auftrieb, 6 hydraulischer Grundbruch und 7 Böschungsstabilität wird 
näher auf die Wasserproblematik eingegangen, wobei sowohl von Hand skizzierte als auch durch FE-
Programme berechnete Strömungsnetze Verwendung finden. Die Themen von Auftrieb und hydraulischem 
Grundbruch führen wie ein roter Faden durch alle Kapitel. 
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Prise en compte de l’eau souterraine dans les normes 
 
 
1 Introduction 
 
1.1 Contexte 
 
Près de dix années après leur parution (2003), les normes SIA 260 à 267 [1 à 4] ont été soumises à une ré-
vision partielle. Les versions révisées des normes SIA 267 Géotechnique [5] et SIA 267/1 Géotechnique – 
spécifications complémentaires [6] sont en vigueur depuis août 2013. La version révisée de la norme SIA 
261 Actions sur les structures porteuses [7] est quant à elle d’application depuis juillet 2014. Au jour 
d’aujourd’hui (octobre 2014), seule la version allemande de ces documents normatifs est parue ; leur traduc-
tion française est en cours de finalisation. Pour cette raison, les articles cités dans ce texte pourraient 
quelque peu différer de leur formulation définitive dans la version française des normes. 
 
Dans le cadre des révisions des normes SIA 261:2003 [2] et 267:2003 [3], une attention particulière a été 
portée à la prise en compte de l’eau souterraine et de ses actions sur les ouvrages. En effet, les membres 
de la commission Géotechnique CN 267 de la SIA ont constaté que des ingénieurs ne considéraient pas 
correctement les aquifères présents dans le terrain lors de l’étude et la réalisation de projets, avec des con-
séquences potentielles sur l’analyse structurale et le dimensionnement des ouvrages. 
 
Lors de la révision de la SIA 267:2003, la question s’est posée de la rendre compatible avec l’Eurocode 7 
Géotechnique [8]. La commission de norme géotechnique de la SIA a cependant renoncé à cet objectif, le 
travail associé sortant du cadre d’une révision partielle et l’Eurocode 7 faisant lui-même l’objet d’une révision 
(comprenant potentiellement une modification des formats de vérification). 
 
Après énoncé des principaux problèmes de prise en compte de l’eau souterraine relevés lors de l’utilisation 
des normes SIA 261:2003 [2] et 267:2003 [3], ce document présente de façon synthétique les plus impor-
tantes modifications relatives à l’eau apportées dans la SIA 267:2013 [5] et dans la section 4 de la SIA 
261:2014 [7]. Le contenu n’est donc pas exhaustif et le lecteur se réfèrera aux documents normatifs pour 
prendre connaissance de l’ensemble des révisions faites. 
 
 
1.2 Problèmes relevés lors de l’utilisation des normes 
 
Une première source de problèmes réside dans l’utilisation et le mélange de termes inappropriés, ce qui se 
traduit par des formulations d’articles peu claires, voire erronées, en termes de mécanique des sols. En 
Français, il y a notamment des amalgames entre pression hydraulique, pression hydrostatique, résultante 
des pressions, force de percolation. A titre d’exemple, les pressions d’eau dans les terrains étaient systéma-
tiquement qualifiées d’hydrostatiques dans la version française de la SIA 267:2003 – au lieu de pression hy-
draulique -, comme si l’eau souterraine était toujours au repos (i.e. sans écoulement) ! En Allemand égale-
ment, les termes « Wasserdruck, Auftrieb und Gesamtwasserdruck » ne sont pas toujours utilisés à bon es-
cient. 
 
Ces questions de vocabulaire peuvent être à l’origine d’une confusion entre les deux méthodes permettant 
d’évaluer les actions dues à l’eau sur/dans un volume de sol, à savoir : 

- en tant que pressions d’eau s’exerçant sur les faces de ce volume, combinées avec le poids total du 
volume de sol considéré ; 

- en tant que pression de courant (ou d’écoulement) dans le volume de sol, en combinaison avec le 
poids déjaugé de celui-ci. 

 
Une ambiguïté peut également naître de l’utilisation d’une pression hydraulique résultante sur les parois de 
soutènement (e.g. Tableau 3 de la SIA 263:2003 et Figure 10 de la SIA 267:2003), ceci lors du calcul des 
contraintes effectives dans le sol de part et d’autre de la paroi. 
 
A côté de ces questions d’ordre terminologique, l’influence des eaux souterraines sur les projets n’est pas 
suffisamment comprise et prise en considération [9, 10]. Au stade des reconnaissances, trop peu d’attention 
est portée à l’eau dans les sols et aux facteurs influençant son action sur les ouvrages : e.g. l’agencement 
des couches de sol, leur épaisseur, leur perméabilité, leur caractère anisotrope, ainsi que l’existence pos-
sible de plusieurs nappes avec différents potentiels. Il peut en résulter un modèle hydrogéologique simpliste 
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et non représentatif de la complexité de la situation, se traduisant par une mauvaise évaluation des actions 
sur les ouvrages et dans le terrain et dès lors potentiellement par des instabilités d’origine hydraulique (sou-
lèvement de fond de fouille, renard hydraulique). 
 
Le tableau 3 de la SIA 263:2003 et les articles associés présentent des cas simplifiés comme des situations 
usuellement rencontrées et couramment admises. En réalité, il s’agit de cas idéalisés relatifs à certaines 
conditions particulières ; de plus, la répartition de la pression hydraulique présentée pour le cas 4 du tableau 
3 n’est pas du côté de la sécurité, en particulier pour la vérification des instabilités d’origine hydraulique. 
 
Finalement, parmi les autres problèmes avérés et fréquents en pratique, on peut relever [9] : 

- une mauvaise prise en compte et modélisation des instabilités d’origine hydraulique, en particulier le 
renard hydraulique ; 

- le renoncement inapproprié à des solutions de rabattement des eaux souterraines ; 
- la non-considération que l’écoulement d’eau diminue la résistance passive devant les parois de sou-

tènement [10]. 
 
 
2 Modifications dans la section 4.4 de la SIA 261 
 
La Norme SIA 261 faisant l’objet d’une révision partielle, une refonte complète de sa section 4.4 consacrée à 
la pression hydraulique n’était pas à l’ordre du jour. La structure de cette section a été conservée et les mo-
difications ont porté sur les articles qui pouvaient manifestement poser des problèmes pour le dimensionne-
ment des ouvrages. 
 
Le chiffre 4.4.1.2 précisant les facteurs influençant l’action de l’eau sur les ouvrages a été réécrit, en insis-
tant sur l’agencement des couches de sol et leur perméabilité ainsi que l’existence possible de plusieurs 
nappes avec différentes charges hydrauliques. Il est formulé comme suit : Pour déterminer les actions dues 
aux eaux souterraines, on prendra particulièrement en considération : 

- la stratigraphie ainsi que la perméabilité des différentes couches 
- la position des aquifères et leurs conditions de pression 
- les effets de dispositifs constructifs tels que barrières, introductions d’eau ou drainages, en tenant 

compte des cas extrêmes 
- Le refoulement des eaux souterraines dû à un ouvrage 
- l’accumulation d’eaux souterraines dans un remblai plus perméable que le sol de fondation en place 
- les modifications du régime des eaux souterraines consécutives au défrichage et à la réalisation de 

nouvelles plantations 
- les effets des influences climatiques telles que précipitations ou gel sur le régime des eaux souter-

raines 
- l’apport ultérieur d’eau, par exemple à la suite d’une crue, d’une inondation ou d’une rupture de con-

duite. 
 
Pour éviter une confusion entre les deux méthodes envisageables pour évaluer les actions dues à l’eau (Fi-
gure 1), le principe de calcul est énoncé dans le chiffre 4.4.1.3 : L’action de l’eau peut être prise en compte 
de deux manières: 

- en tant que pression d’eau, en combinaison avec le poids total du sol ; 
- en tant que force de percolation, en combinaison avec le poids déjaugé du sol. 

 
Sous le chiffre 4.4.3 traitant de la répartition de la pression hydraulique sur des ouvrages, 3 modifications 
méritent d’être soulignées : 

1. Il est fait mention de l’importance de l’agencement des couches et du caractère anisotrope de la 
perméabilité dans l’estimation de la pression hydraulique (chiffre 4.4.3.1) : « L’hétérogénéité et 
l’anisotropie (kh > kv) des couches ainsi que la stratification du terrain influencent les pressions hy-
drauliques dans le sol ». 

2. Il est stipulé que les divers cas présentés au tableau 3 sont des distributions simplifiées correspon-
dant à des situations particulières (chiffre 4.4.3.2) : « La répartition de la pression hydraulique sera 
déterminée en tenant compte des indications du chiffre 4.4.1.2. Dans les cas idéalisés décrits dans 
le tableau 3, on peut appliquer la répartition simplifiée de la pression hydraulique qui correspond à la 
situation considérée ». 

3. L’utilisation d’une pression hydraulique résultante sur les parois de soutènement est supprimée (an-
cien chiffre 4.4.3.3). 
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Figures tirées de Lambe & Whitman [11] 

Calcul avec 
− Poids volumique saturé 
− Pressions d’eau 

Calcul avec 
− Poids volumique déjaugé 
− Force de percolation 

 
Figure 1 : Les deux approches de calcul envisageables pour évaluer les actions dues à l’eau 

sur/dans un volume de sol. 
 
 

 
Figure 2 : Répartitions simplifiées de la pression hydraulique considérées dans le nouveau tableau 

3 de la SIA 261:2014. 
 
 
Le Tableau 3 de la SIA 261 (Figure 2) a subi diverses modifications : 

- Les hypothèses des divers cas sont précisées ; 
- Le caractère idéalisé de l’écoulement et de la répartition de la pression hydraulique est mentionné ; 
- Les pressions hydrauliques sur la paroi sont celles qui agissent de part et d’autre de celle-ci ; 
- Le niveau d’eau à l’intérieur de la fouille ne coïncide plus avec le niveau du fond de fouille ; 
- Le cas 4 relatif à un sol homogène et isotrope est indiqué comme rare. Il est bon de rappeler ici que 

l’idéalisation considérée pour les pressions s’exerçant sur l’écran n’est pas du côté de la sécurité. 
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3 Modifications dans la SIA 267 
 
Afin que suffisamment d’attention soit portée à l’eau souterraine déjà au stade des reconnaissances, une 
nouvelle section intitulée « Eau dans le terrain de fondation » (Chiffre 3.4) a été ajoutée. Elle spécifie les 
exigences en termes de reconnaissances/essais : 

- description des nappes aquifères et des conditions de pression ; 
- description des écoulements (direction et gradient) ; 
- exploitabilité des nappes souterraines ; 
- possibles modifications de pressions interstitielles (causes naturelles ou anthropiques) ; 
- qualité de l’eau (agressivité, caractéristiques chimiques), au besoin. 

 
En ce qui concerne la terminologie, plus de cohérence a été assurée. Ainsi, le terme de pression hydrosta-
tique utilisé dans la version française de la SIA 267:2003 a été corrigé en pression hydraulique lors de la ré-
vision. De même, tout comme dans la SIA 261:2014 (en particulier son tableau 3), la pression d’eau n’est 
plus utilisée et représentée en tant que pression hydraulique résultante. On peut le relever dans la figure 9 
de la SIA 267:2013 (Figure 3) et l’article 12.5.2.1 correspondant. 
 
 

 
Exemple de diagramme de la pression hydraulique 

Hyp. : fiche dans un horizon imperméable (i = 0) 

 
 
Valeurs de calcul de la pression hydraulique: 

• à gauche: wd = γF  wk 
• à droite: w'd = γF  w'k 

Les mêmes facteurs de charge γF doivent 
être utilisés des deux côtés de la paroi. 
 

 
Figure 3 : Valeur de calcul et répartition de la pression hydraulique pour la vérification de la sécuri-

té structurale d’une paroi de soutènement (Figure 9 de la SIA 267:2013) 
 
 
Plusieurs articles du chapitre 13 ont été réécrits pour préciser les éléments essentiels à considérer afin de 
se prémunir contre les instabilités d’origine hydraulique (soulèvement par poussée d’Archimède et entraine-
ment de particules de sol par renard hydraulique), à savoir la nécessité d’une reconnaissance suffisante des 
conditions hydrogéologiques, la considération du caractère hétérogène et/ou anisotrope des terrains de fon-
dation, l’utilisation appropriée de solutions de rabattement. Les principales modifications apportées sont les 
suivantes : 
 
13.2 Principes 

- La connaissance de l’eau souterraine et des conditions d’écoulement est une condition préalable 
pour l'évaluation correcte des états de contraintes dans le terrain de fondation. 

- Le soulèvement d’un ouvrage ou d’une couche de terrain sous l’effet de la poussée d’Archimède et 
la remontée du sol sous l’effet de la force d’écoulement seront évités à l’aide de mesures hydrolo-
giques et/ou constructives. 

 
13.4 Analyse 

- Lorsque le terrain est stratifié ou non homogène, il faut considérer que la réduction de la pression a 
lieu principalement dans les couches ou niveaux intraformationnels présentant la perméabilité la 
plus faible. La réduction de la pression dans les couches plus perméables peut en général être né-
gligée. 

- Si la position, l'épaisseur et la géométrie des couches et niveaux intraformationnels de faible per-
méabilité ne peuvent être déterminées avec suffisamment de fiabilité, il faudra généralement pren-
dre des mesures constructives (par exemple, décompression). Les couches proches de la surface 
sont particulièrement critiques. 

- Les différentes perméabilités, transversalement et parallèlement aux couches, doivent être prises en 
compte dans la modélisation. 

 
A noter que l’utilisation d’un rabattement de la nappe pour réduire le danger d’instabilités d’origine hydrau-
lique était déjà mentionnée dans l’article 13.6.3 de la SIA 267:2003 : « Il est généralement possible d’éviter 
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des ruptures de fond et des renards hydrauliques en décomprimant la nappe phréatique au moyen de puits 
filtrants ou de wellpoints ». 
 
La figure 10 de la SIA 267:2013 (Figure 4 ci-dessous) a été retravaillée en distinguant le soulèvement par 
poussée d’Archimède du risque de renard hydraulique. Une nouvelle situation de risque a été ajoutée (cas 
du centre dans la Figure 4) et les conditions d’application des divers cas précisées. 
 
 

 
Figure 4 : Nouvelle Figure 10 de la SIA 267:2013. 
 
 
Les formats de vérification de la stabilité hydraulique n’ont pas été modifiés : 

- La sécurité relative à la poussée d’Archimède (cas de gauche et du centre de la Figure 4) est véri-
fiée à l’état limite type 1 selon l’équation suivante : 

γG,sup Wk + γQ Qk ≤ γG,inf Gk avec  γG,sup = 1.05  et  γG,inf = 0.9  selon le tableau 1 de la SIA 260 

Dans le cas où des éléments de résistance sont pris en considération dans la vérification, celle-ci se 
fait à l’état limite type 2. 

 
- La sécurité relative au renard hydraulique (cas de droite de la Figure 4) consiste à vérifier que la 

force de percolation de l’eau dans le massif de sol situé sous le fond de fouille est inférieure à son 
poids volumique déjaugé : 

γG,sup Sk ≤ γG,inf G´E,k  

avec  γG,inf = 0.9  et  γG,sup = 1.6  pour les sols limoneux et finement sableux et γG,sup = 1.4  pour les 
autres sols menacés de renard hydraulique. 

 
La différence de sécurité entre les deux formats de vérification interpelle. Exprimée sous forme de facteur 
global de sécurité, elle est de 1.05/0.9 = 1.17 pour le soulèvement par poussée d’Archimède, mais de 1.4/0.9 = 
1.55, voire même de 1.6/0.9 = 1.78 pour les sols limoneux et finement sableux, pour le renard hydraulique. 
Une telle sécurité bien plus élevée vis-à-vis du renard hydraulique (cas de droite de la Figure 4) ne se justifie 
que difficilement par le seul risque d’entraînement des particules de sol (ELU type 1), mais tient probable-
ment compte du fait que l’écoulement d’eau réduit fortement la contrainte verticale effective sous le niveau 
du fond de fouille (en l’absence de rabattement) et dès lors la résistance passive mobilisable devant la paroi 
de soutènement [10]. Ceci ne dispense cependant pas le géotechnicien de vérifier l’ELU type 2 externe de 
l’enceinte de fouille, en considérant l’écoulement de l’eau et la diminution de résistance passive associée. 
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4 Conclusion 
 
La première version des normes SIA est entrée en vigueur en 2003. La pratique a montré que l’eau souter-
raine n’était pas toujours considérée de façon adéquate lors de l’étude et la réalisation de projets, avec par-
fois comme conséquence des instabilités hydrauliques. Bien que les normes ne puissent à elles seules ré-
soudre le problème d’une mauvaise compréhension et modélisation des instabilités d’origine hydraulique, il 
était du devoir de la commission Géotechnique CN 267 de la SIA d’adapter un certain nombre d’articles rela-
tifs à l’eau dans les sols dans le cadre de la révision des normes SIA 267 et SIA 261. S’agissant d’une révi-
sion partielle, les modifications/ajouts ont essentiellement porté sur les articles qui pouvaient poser des pro-
blèmes pour le dimensionnement des ouvrages. 
 
Les principales modifications apportées se trouvent dans la section 4.4 de la SIA 261:2014 consacrée à la 
pression hydraulique ainsi que dans le chapitre 13 de la SIA 267:2013 dédié à la poussée d’Archimède et au 
renard hydraulique. Une nouvelle section (Chiffre 3.4) intitulée « Eau dans le terrain de fondation » a été 
ajoutée dans la partie de la SIA 267 consacrée aux reconnaissances. Le tableau 3 de la SIA 261:2014 et les 
figures 9 et 10 de la SIA 267:2013 ont également été retravaillés. 
 
Ce document tente de présenter de façon synthétique les principales modifications apportées dans le cadre 
de la révision partielle des normes SIA 261:2003 [2] et 267:2003 [3] pour résoudre les plus importants pro-
blèmes de prise en compte de l’eau souterraine constatés dans la pratique. Le contenu n’est pas exhaustif 
et le lecteur se réfèrera aux documents normatifs pour prendre connaissance de l’ensemble des révisions 
apportées. 
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LES CONDITIONS HYDRAULIQUES SOUTERRAINES 

Sensibilisation à leur connaissance et à leurs incertitudes 

 

1 Introduction 
Dépassements des coûts et des délais d’exécution des ouvrages de génie civil sont fréquemment attribués à 
des « surprises géologiques ». Ces « surprises » sont quelques fois naturelles. Elles sont souvent 
techniques, ou dues à des facteurs organisationnel et humain [1]. Le géopraticien, qu’il soit géologue ou 
géotechnicien, est souvent en première ligne … 

Les conditions hydrauliques souterraines y jouent fréquemment un rôle drastique. 

À titre d’exemple, le franchissement en tunnel d’accidents géologiques avec débourrages ont entraîné les 
retards suivants [2] : 

• en moyenne 2 ans (max 5 ans) pour des accidents imprévus (11 cas), 
• en moyenne 9 mois pour des accidents reconnus à l’avancement et traités à temps (9 cas), 
• moins de 4 mois pour des accidents géologiques prévus lors des études (2 cas recensés…). 

 

2 La connaissance 
 

2.1 Que souhaite-t-on connaître ?  
 
Les eaux souterraines présentent des risques, ou des opportunités, dus : 

• à leurs niveaux, 
• aux pressions interstitielles, permanentes (statiques ou dynamiques) ou transitoires, 
• aux débits d’exhaure (y c. la charge en éléments solides) ou aux effets de barrage, 
• aux effets des vibrations, 
• aux effets des variations de teneur en eaux / contraintes (gonflement, retrait), 
• aux effets thermiques, 
• aux effets du gel et du dégel, 
• aux actions hydrochimiques (gonflement, dissolution, agressivité, RAG, dépôts, etc.) et biologiques 

(agressivité due aux bactéries, moisissures, etc.), 
• à leurs utilisations (alimentation, irrigation et industrie) et à leur protection. 
 
Seuls les trois premiers points sont abordés ci-après (conditions hydrauliques souterraines au sens strict). 

 

2.2 Qui doit faire quoi ? 
 

La nécessité ou la présence de différents intervenants, actifs ou passifs, requière de soigner les interfaces, 
qu’ils s’agissent d’interfaces d’objectifs, d’interfaces organisationnels ou d’interfaces techniques. Pour 
assurer une concertation efficace, on sait notamment que : 

• la convention d’utilisation est la pierre angulaire d’un projet ; 
• le maître de l’ouvrage a un devoir d’information tant vis-à-vis du mandataire que de l’entrepreneur [SIA 

118] ; en particulier, le maître de l’ouvrage a un devoir d’enquête (Aufklärungspflicht) [3], ainsi qu’un 
devoir de prévention des dommages [SIA 103] ; 
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• l’auteur du projet a un devoir de diligence, un devoir de loyauté et un devoir de mise en garde [SIA 103] ; 
• le géopraticien a un devoir de clarification (Abklärungspflicht), qu’il soit mandataire (avertissement du 

mandant) [3] ou employé (avertissement de l’employeur) [4]. 

Le devoir d’avis de l’entrepreneur [SIA 118] est bien connu ; sans épiloguer, il s’avère souvent que 
l’entrepreneur ne prévient pas le maître de l’ouvrage des risques dont il a connaissance lors du dépôt de son 
offre … en particulier dans le cadre d’un marché public.  

 

2.3 Comment connaître, un peu, les conditions hydrauliques souterraines ? 
 

Reconnaître les conditions hydrauliques souterraines demande de l’expérience, de l’application, du temps et 
reste fort aléatoire. Reiffsteck (2012) [5], Cassan (2005) [6], Dunnicliff (1988) [7] et Huder (1973) [8] 
fournissent d’amples informations techniques, fort pertinentes. 

 

2.3.1 Données publiques 
 

L’Office fédéral de l’environnement (OFEV / BAFU), la Schweizerische Geotechnische Kommission (SGTK) 
et les services cantonaux spécialisés mettent à disposition des cartes et autres publications concernant 
l’hydrogéologie (aquifères), les eaux souterraines et leurs zones de protection. La qualité des informations 
dépend évidemment de la densité des données de base. 

 

2.3.2 Modèle hydrogéologique 
 

Pour éviter des prévisions fausses, l’hydraulique souterraine doit s’appuyer sur un modèle hydrogéologique, 
voire hydrohistorique. Les résultats obtenus restent généralement imprécis. Ils sont néanmoins 
indispensables [9, 10, 11]. 

 

2.3.3 Incidences des études préliminaires 
 

La densité des reconnaissances correspondra aux règles de l’art et aux incertitudes acceptables dans 
l’ensemble de la zone d’influence géotechnique [12]. Diverses analyses [13, 14, 15, 16, 17, 18] ont montré la 
tendance qui existe entre l’importance des reconnaissances et la maîtrise des coûts (Figure 1). Dans une 
étude fouillée sur dix tunnels [19], le Contrôle fédéral des finances promeut, lui aussi, les études 
préliminaires. 

 

2.3.4 Qualité des sondages 
 

Au moment des sondages, les conditions hydrauliques souterraines sont d’abord constatées par le sondeur. 
La qualité du travail (exécution et informations) de ce dernier (SN-670302-2_EN-CEN-ISO-TS-22475-2 et 3) 
est souvent primordiale pour tester et équiper correctement le sondage. L’entreprise de sondage la mieux-
disante est préférable à la moins-disante. 
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Figure 1 : Surcoûts en fonction de la densité de sondages (tunnel) 

  

2.3.5 Niveaux d’eau et pressions interstitielles 
 

Les sondages seront suffisamment profonds (risque de nappe captive, possibilité de drainage vertical, etc.). 
Pour connaître les conditions piézométriques, les sondages seront équipés, soit de sondes de pression 
interstitielle (SPI), soit de tubes crépinés. 

Tableau 1 : Domaine d’utilisation des piézomètres [20], d’après la norme NF P 94-157-2 [21],  

 

 

Les indications piézométriques obtenues dans un sondage mal équipé (ex. crépine ou filtre trop long ou mal 
confiné court-circuitant des aquifères, eaux de ruissellement pénétrant en tête de tube …) conduisent à un 
modèle hydraulique incorrect, voire dangereux. Niveaux d’eau ou pression interstitielle sont mesurés de 
façon discontinue ou continue. Les SPI électriques actuelles permettent un télésuivi continu des pressions 

Tunnels - Reconnaissances et risque géologique
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interstitielles, pratiquement en temps réel quelle que soit la perméabilité du terrain. Leur mise en place doit 
être méticuleuse. 

La piézométrie (niveaux des eaux souterraines et pressions interstitielles) peut varier très sensiblement au 
cours du temps. En l’absence de données locales adaptées au projet, des relevés piézométriques (cf. norme 
SN-670302-1_EN-ISO-22475-1) seront effectués durant au moins deux cycles hydrogéologiques complets. 
Ils débuteront donc, au plus tard, deux ans avant les travaux ; les filtres doivent alors être soignés et les 
équipements centrés. 

En cas de données locales utilisables, on peut se contenter de relevés durant une plus courte période (cf. 
l’annexe C de l’Eurocode 7-Partie 2, soit SIA 267.002 (2007), soit VSS 670 002-2 (2010)). 

 

2.3.6 Perméabilités 
 

Les trois principaux essais permettant d’apprécier les perméabilités des terrains sont : 

• les essais ponctuels Lefranc, réalisés en forage tubé en terrain meubles, par soutirage ou par injection 
(risque de colmatage), à charge variable ou constante (cf. norme SN-670341-2_EN-ISO-22282-2). Ils 
doivent être multiples et ne fournissent, au mieux, qu’un ordre de grandeur de la perméabilité, 

• l’essai ponctuel type Lugeon, réalisé en forage non tubé confiné par un obturateur, par injection d’eau 
dans des roches fissurées (cf. norme SN-670341-2_EN-ISO-22282-3). Créés pour apprécier 
l’injectabilité au coulis de ciment, les essais Lugeon, pour autant qu’ils soient multiples, donnent un ordre 
de grandeur de la perméabilité 

• l’essai de pompage nécessite la réalisation d’un puits (diamètre du forage entre 0,2 et 0,5 m), de deux 
séries de piézomètres, d’un pompage et de mesures piézométriques de longue durée. La valeur de la 
perméabilité est une valeur moyenne correspondant surtout aux terrains traversés par le puits ; les 
conditions valables pour l’ouvrage peuvent donc être sensiblement différentes. La réalisation de 
plusieurs essais de pompage est donc recommandée si l’incertitude n’est pas acceptable. L’incidence du 
rabattement sur les avoisinants est prise en compte. 

La durée de la consolidation primaire des sols fins, directement proportionnelle à leur perméabilité, peut 
s’avérer longue ; la précision offerte par les essais en laboratoire (oedomètres, etc.) est illusoire, la durée de 
la consolidation in situ dépendant surtout des cheminements de drainage possibles. Au besoin, on procède 
à des essais de consolidation en grand ou, par précaution, on réduit artificiellement les chemins de drainage 
avant la réalisation de l’ouvrage. 

La perméabilité d’un terrain est parfois estimée en fonction de sa nature et d’expériences locales. 

Quoiqu’il en soit, elle est choisie avec prudence, en tenant compte en particulier du mode de dépôt 
(anisotropie de perméabilité, hétérogénéité …), l’eau suivant toujours le chemin le plus facile … 

 

2.3.7 Modèle géotechnique 
 

Les avancées en matière de modélisation mettent à l’abri de beaucoup de pièges de la nature [1], mais un 
modèle reste toujours une représentation partielle de la réalité [5] : il ne faut pas trop y croire … et tester leur 
sensibilité aux imprécisions (cf. § 3.1.1) et aux aléas (cf. § 3.1.2). Pour que l’apparence du modèle ne soit 
pas trompeuse, les faits observés ou mesurés sont clairement distingués des interprétations (descriptions 
/appréciations selon SIA 199). Les incertitudes sont mises en exergue [22]. 
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Pour la conception et le suivi des grandes infrastructures, signalons le modèle accompagnateur de projet 
(MODAP), modèle numériques évolutif accompagnant l’ouvrage tout au long de sa vie [23]. Présenté comme 
un saut technologique en 1997, il met en exergue le rôle fondamental de l’auscultation. Le MODAP ne prend  
toutefois pas en compte les facteurs organisationnels et humains… 
 

 

2.4 Que faire de ces informations ? 
 

2.4.1 Avant les travaux 
 

L’auteur du projet  identifie, apprécie et traite alors les risques en fonction des incertitudes qui subsistent. 
C’est lui qui décide si ces incertitudes sont acceptables pour son projet et pour les avoisinants (SIA 269), en 
fonction des conventions établies (convention d’utilisation, etc). Au besoin, le géopraticien est chargé de 
réduire les incertitudes. Un traitement est prévu si les incertitudes restent grandes. Un traitement préventif 
ou correctif est généralement préférable à un traitement curatif. Les critères d’appréciation [24] et 
l’évaluation de la proportionnalité des interventions sont définis. Le risque résiduel est accepté ou transféré 
ou refusé. 

Des constructions existantes subissaient-elles des déplacements avant le début des travaux ? Rappelons 
alors les possibilités offertes par l’interférométrie radar satellitaire qui permet de suivre les déplacements en 
surface depuis les années 90 (Figure 2). 

 

 

Figure 2 : Genève-Champel - Déplacements InSAR 2006-2010 [25] 

  

Pour l’entrepreneur, les incertitudes géologiques débouchent sur une incertitude contractuelle. Voire sur des 
opportunités. Il est possible, moyennant certaines conditions, d’offrir à l’entrepreneur la possibilité d’associer 
sa compétence à celle de l’auteur du projet pour minimiser l’impact des risques géologiques sur le coût des 
travaux [26]. 
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2.4.2 Pendant les travaux 
 

Le contrôle des conditions hydrauliques souterraines doit permettre de réaliser à temps un traitement, tant 
pour l’ouvrage en cours de réalisation que pour les avoisinants. L’adéquation du modèle de base est 
contrôlée dès le début des travaux (forages, venues d’eau, niveaux et pressions, etc.). Les prévisions des 
débits étant très imprécises, il n’est guère pertinent de s’y référer pour fixer des seuils d’avertissement et 
d’alarme. Le contrôle de leurs évolutions, qui peuvent être rapides (intérêt des mesures en continu 
télésuivies) est plus pertinent et, surtout, celui de la charge des eaux en éléments solides (risque de 
suffosion). Là encore, la mise en place d’un traitement préventif, ou d’un traitement correctif géré par un 
suivi général en temps réel est nécessaire. Et dans ce dernier cas, pour autant qu’une défaillance subite ou 
non maîtrisable (SIA 267) ne soit pas à craindre. 

En cas de surcharge de sols fins susceptibles de consolidation, l’évolution des pressions interstitielles 
(consolidation primaire) et celle des tassements et autres déplacements sont surveillées. En cas 
d’excavation, la rapidité des terrassements fait que, sous le fond de fouille, les contraintes verticales totales 
sont plus vite réduites que les pressions interstitielles. Les contraintes effectives sont alors temporairement 
négatives (ou nulles) : le fond de fouille se décomprime (sol « matelas ») et la butée de la base du talus ou 
de la paroi de soutènement peut s’avérer insuffisante.  

Redondances et corrélations sont souvent nécessaires pour apprécier correctement des mesures de 
contrôle. La surveillance et le traitement de l’ouvrage et des avoisinants doivent donc être assumés par la 
même entité (réduction du risque d’interface) pour mieux maîtriser les causes (traitements préventifs) et les 
effets (traitements correctifs ou, s’ils sont acceptables, traitements curatifs). 

 

2.4.3 Après les travaux 
 

Que la perméabilité des terrains ait été réduite (pour limiter les débits) ou qu’ils soient drainés pour limiter les 
pressions, l’efficacité des moyens mis en oeuvre est surveillée (SIA 267) pour assurer leur maintenance (SIA 
269, 269/1, 269/7). 

 

 

3 Des risques 
 
Les constructeurs gèrent les risques (ampleur & probabilité de dommages) depuis toujours. Au mieux de 
leur compétence. Que ces risques résultent d’incertitudes naturelles ou techniques. La prise en compte des 
facteurs organisationnels et humains est souvent négligée. Les constructeurs sont confrontés, de plus en 
plus au travers de la justice, aux conséquences matérielles, environnementales, sociales, humaines. Les 
risques doivent être acceptables. Par tous les concernés [27]. 

 

3.1 Les sources de risques géologiques, hydrogéologiques et géotechniques 
(selon [12], complété et modifié – voir aussi [22]) 

 

Imprécisions, aléas et imprévisibles sont les incertitudes du contexte géologique de l’ouvrage et de ses 
avoisinants. L’identification des géorisques nécessitent de définir les situations critiques, soit naturelles, soit 
découlant du projet. 
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3.1.1 Les imprécisions 
 

Si les données (ex. sondages, essais, retours d’expériences) sont en quantités suffisantes, les imprécisions 
peuvent être définies en fonction de leur probabilité d’occurrence. La variabilité du milieu naturel et sa 
connaissance nécessairement partielle font que ces imprécisions sont généralement grandes. Par exemple, 
entre sondages, l’imprécision de la position du toit d’une formation doit être évaluée. Les imprécisions sont 
prises en compte dans les conditions initiales du marché. 

 

3.1.2 Les aléas 
 

Les aléas sont des sources de risque liées à l’occurrence d’événements identifiables (mais non prévisibles 
dans l’espace et le temps) et pouvant induire des modifications conséquentes du projet. Le traitement des 
aléas nécessite la mobilisation de moyens et de méthodes en supplément de ceux prévus dans les 
conditions initiales du marché. 

 

3.1.3 Les imprévisibles 
 

Les imprévisibles sont des sources de risque liées à l’occurrence d’événements qui ne peuvent pas être 
anticipés par un homme de l’art compétent … 

Si les conséquences possibles des imprévisibles ne sont pas acceptables, la prudence demande qu’ils 
soient pris en considération (Cygne noir de Taleb [28], principe de précaution). 

 

3.1.4 Les situations critiques 
 

Le géopraticien  identifie les géorisques pour l’ouvrage et les avoisinants en définissant les situations 
critiques à considérer dans la zone d’influence géotechnique du projet [22]. C’est assurément sa tâche la 
plus délicate. L’oubli d’une situation critique n’est pas toujours compensé par les marges de sécurité prises 
par ailleurs. Chaque ouvrage étant unique (prototype), cette tâche ne saurait être réduite à une check-list. 
Elle demande compétence, discernement et bon sens, qualités non constantes chez un être humain. D’où 
l’utilité d’un examen selon le principe du deuxième regard. 

 

3.2 Deux démarches pour maîtriser le risque 
 

3.2.1 Démarche linéaire 
 

En ingénierie géotechnique, il est souvent possible de maîtriser le risque selon une démarche linéaire, 
comme c’est le cas pour des éléments construits : après identification d’une situation critique, l’ingénieur 
prend des marges de sécurité permettant de réduire le risque à un niveau acceptable. Les normes 
correspondantes sont des normes « à facteurs de sécurité ». C’est suffisant pour les risques liés à des 
imprécisions. 
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3.2.2 Démarche itérative 
 
On sait toutefois qu’au stade des prévisions, la géotechnique est l’art le plus flou de toutes les disciplines du 
métier d’ingénieur civil [29]. Par nature. Si les prévisions ne sont pas suffisamment fiables, ou conduisent à 
des solutions trop coûteuses, le risque sera traité selon un processus itératif (Figure 3). Une telle démarche 
peut être plus efficace qu’une démarche linéaire pour tenir compte des imprécisions. Elle est nécessaire 
pour s’accommoder  des aléas. 
 
 

 
 

Figure 3 : Processus de management du risque selon ISO 31000 [30] 

 
C’est la méthode observationnelle définie par la norme SIA 267:2003 Géotechnique, appelée aussi 
dimensionnement interactif [31]. Les constructeurs l’appliquent depuis fort longtemps, parfois de façon très 
sommaire, voire téméraire. En effet, la planification du traitement du risque et la surveillance sont parfois le 
parent pauvre de ce processus : par exemple, les traitements prévus se limitent à une panoplie de parades 
sans étude spécifique, la surveillance est de densité insuffisante dans le temps et l’espace, une interaction 
en temps réel ne lie pas la surveillance et le traitement. Est-ce dû à la routine ? 

Il y a de multiples façons de traiter le risque : par réduction, par refus, par acceptation ou par transfert. 
 

 

3.2.3 La place du géopraticien 
 

Auteur du projet et géopraticien participeront de concert au  processus de management des géorisques. 
Lors de l’ensemble du projet. Des démarches continues des prestations géologiques et géotechniques ont 
été établis par divers organismes [22, 32, 33, 34]. En Suisse, l’Association des géotechniciens et des 
géologues vaudois (AGGV) a résumé et publié une telle démarche en un tableau [35]. 

 

  

50



4 Retours d’expériences 
 
 

4.1 Parking à Neuchâtel 
 

En 1985, un parking de 2 niveaux (80 x 80 m) est projeté au bord du lac, dans l’angle est de la baie d’Eole. 
Une digue est réalisée pour enserrer l’espace prévu. Un rideau de palplanches fait écran au cœur de la 
digue (Figures 4 et 5). Le rabattement nécessaire est d’environ 3 m. 

 

 
Figure 4 : Situation 

 
Figure 5 : Coupe de la digue 

 

4.1.1 Que « savait »-t-on ? 
 

Les sondages carottés disponibles montraient la présence de remblais reposant sur des sables lacustres. Le 
géotechnicien indique qu’un pompage normal suffira pour l’exhaure, tout en recommandant de réaliser un 
essai de pompage et, surtout, de planifier un traitement pour parer à des débits trop importants. 

 

4.1.2 Que s’est-il passé ? 
 

Deux pompes de 6000 l/min sont mises en action : sans succès, mais des phénomènes de suffosion 
apparaissent à l’est du bassin. L’eau provient du lac en passant au travers des remblais situés à l’est. Les 
palplanches sont prolongées sur ce côté : le bâtiment voisin se tasse et subit des dommages. Interruption 
des travaux. Le maître de l’ouvrage fait procéder à une expertise. En 1987, nouveau mode d’exécution. 

 

4.1.3 Qu’en retenir ? 
 

Plusieurs essais de pompage auraient été nécessaires pour mieux apprécier la perméabilité. Un modèle 
hydrogéologique, et surtout historique (remblais du bord du lac) aurait dû être établi : l’origine de ces 
remblais fait qu’ils sont assurément très perméables par endroit (déblais rocheux grossiers, peu denses). 
Les incertitudes restant importantes, une solution de secours devait être élaborée avant le début des 
travaux, ne serait-ce que pour évaluer la provision nécessaire. Les devoirs d’enquête (maître de l’ouvrage), 
de mise en garde (auteur du projet) et de clarification (géotechnicien) n’ont pas été suffisamment assumés : 
le manque d’implication, de concertation et de collaboration en est assurément la cause majeure. 
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4.2 Tunnel à Carouge 
 

Le tunnel d’évitement de Carouge a été réalisé à la fin des années 70. Sa section est d’environ 50 m2. Le 
tronçon en question est entre PK 280 et PK 330. La creuse se fait ici par une attaque en calotte à l’abri d’un 
bouclier à lances. 

 
 

4.2.1 Que « savait »-t-on ? 
 

Le sondage le plus proche est à 20 m; le suivant à 60 m. Sur 
la base d‘une interpolation linéaire, il est prévu que la calotte 
sera surmontée de 4 m de moraines compactes, recouvertes 
de 7 m de dépôts de retrait limoneux surconsolidés, sans 
nappe d’eau. 

 

4.2.2 Que s’est-il passé ? 
 

Des venues d’eau apparaissent lors de la creuse. Le terrain 
se tasse (max 12 cm). Des investigations  complémentaires 
montrent alors la présence d’une zone de dépôts de retrait 
limoneux non consolidés (Figure 6). Les faits 
s’expliqueraient alors comme suit : la décompression de la 
moraine graveleuse „Alluvion ancienne“ a ouvert jusqu’au 
tunnel un cheminement aux eaux qui baignaient les limons 
non consolidés; les tassements sont dus à la consolidation 
primaire et, vraisemblablement, à un transit de limons vers la 
moraine graveleuse. 

 

4.2.3 Qu’en retenir ? 
 

Les types de dépôts de retrait (y compris leur état de 
consolidation) sont très variés, en particulier dans les 
secteurs de stationnement durable du front du glacier. En 
l’absence de nappe reconnue, la présence de terrains 
gorgés d’eau reste possible. Densité de sondages, 
surveillance et traitement préventif ou correctif sont alors 
choisis en rapport avec les risques encourus. 

 

 

 
Figure 6 : Tassements et sols réels [36] 

4.3 Cologne : Métro et bâtiment des archives historiques 
 

Le mardi 3 mars 2009, à 13 h 58, le bâtiment des archives historiques de Cologne (env. 15 x 50 m, 7 
étages) s’effondre, en entraînant les deux bâtiments mitoyens. Deux morts sont à déplorer. Après un intense 
travail de sauvetage et de reconstitution, 95% des archives sont finalement sauvegardées. Le dommage 
s’élève à environ 1,5 milliard de francs.  
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4.3.1 Que « savait »-t-on ? 
 

Le terrain est formé de 35 m d’alluvions (sables et graviers quaternaires), baignées par une nappe dès 6 m 
de profondeur. Ces alluvions surmontent une couche de lignite (Braunkohle) de quelques décimètres 
d’épaisseur, qui recouvre des sables tertiaires saturés (niveau piézométrique naturel situé env. 5 m plus bas 
que celui des alluvions). 

Un ouvrage d‘aiguillage a été construit pour la future ligne nord-sud du métro, à l’abri d’une enceinte de 
parois moulées descendant à environ 45 m (Figures 7 et 8). 

 
Figure 7 : Situation [37] 

 
Figure 8 : Coupe [37] 

 

4.3.2 Que s’est-il passé ? 
 

Un premier renard hydraulique  a lieu en septembre 2008. Le bâtiment des archives se fissure. Les 
tassements totaux de l’immeuble avant son effondrement, mesurés de façon discontinue, sont de l’ordre de 
2 cm; en février 2009, un tassement de 7 mm a lieu en 24 heures. La nappe était rabattue dans l’enceinte : 
les 4 puits filtrants initiaux étant insuffisants, 23 puits ont finalement été nécessaires (Q < 400 m3/h). Le 
trépan-benne a dû être changé au cours de la creuse du panneau 11, situé au pied du bâtiment. Selon la 
courbe de bétonnage, il manquerait, le long des 17 m inférieurs du panneau 11, l’équivalent de 60 cm de 
largeur de panneau (Figure 9). 

 

Figure 9 : Élévation au droit des panneaux 10, 11 et 12 [38] 
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Sur la base des investigations effectuées à  ce jour, deux possibilités de rupture restent possibles : 

• renard par érosion souterraine entre les panneaux 10 et 11, 
• renard par soulèvement de la couche de lignite. 

L’enquête technique minutieuse en cours [39] sera terminée au printemps 2015. 

 

4.3.3 Qu’en retenir ? 
 

À ce stade : 

• des pompages importants à proximité de bâtiments sont périlleux; même si les eaux récoltées sont 
relativement peu turbides, la quantité de particules fines extraites correspondrait, ici, à plusieurs dizaines 
de mètres cubes de sol par mois, 

• une surveillance en continue du bâtiment (clinomètres, fissuromètres, extenso-tassomètres  et seuil 
d’avertissement/d’alarme) aurait vraisemblablement permis d’épargner deux vies humaines, voire 
d’éviter l‘effondrement. 

 

5 Conclusion 
 

Aptitude au service et sécurité structurale d’un ouvrage et de ses avoisinants obéissent aux conditions 
hydrauliques souterraines. 

Leur connaissance demande des moyens et du temps. 

Les incertitudes restant grandes, les reconnaissances, les contrôles et la surveillance doivent permettre des 
traitements préventifs ou curatifs. L’ingénierie géotechnique demande alors la mise en oeuvre d’un 
processus continu couvrant les études, la réalisation et l’utilisation de l’ouvrage. Cela nécessite une 
concertation suivie entre tous les partenaires. En particulier, pour être correctement appréciées, les 
incertitudes doivent être annoncées et expliquées. Les géopraticiens ont, vis-à-vis des décideurs, une 
grande tâche de clarification à assumer. Elle n’est pas facile, mais elle est simple : un donneur d’ordre doit 
être conscient que 1 dépensé lors des reconnaissances, des contrôles et de la surveillance permet 
d’économiser 100 lors de la construction, voire 1000 en cas de contentieux (selon [40], complété). 

La concertation nécessaire demande, outre les compétences attendues, une bonne communication. En 
confiance. Selon une synthèse de l’AFTES [41], après enquête auprès des maîtres d‘ouvrage, le manque de 
confiance des uns envers les autres fait dériver une part importante des énergies et des compétences aux 
aspects procéduraux sur le mode des relations conflictuelles, au détriment des aspects techniques : tous 
(les partenaires) souhaitent un rééquilibrage. 
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Rechtliche Rahmenbedingungen als Grundlagen für die Projektierung 
 
1 Einleitung 
 
1.1 Umfang des Tagungsbeitrags 
 
Das vorliegende Manuskript versteht sich als Grundlage und als Ergänzung zum Referat. Im Vortrag wird 
nicht auf alle aufgeführten Aspekte eingegangen.  
 
1.2 Grundsätze für die Bauherren und die Projektierenden 
 
Bauherren und Projektierende sind angehalten, bereits in der Planungsphase die aus der Gewässerschutz-
gesetzgebung abzuleitenden Massnahmen zum Schutz des Grundwassers in die Konzeption von Bauten 
und Anlagen einfliessen zu lassen. Dadurch lässt sich die Bewilligungsfähigkeit der einzureichenden Gesu-
che optimieren. Entsprechende Unterstützungen sind frühzeitig bei Fachpersonen einzuholen, und bei kom-
plexen Bauvorhaben empfiehlt sich eine direkte Kontaktaufnahme mit der zuständigen Gewässerschutz-
fachstelle bereits vor Eingabe des Baugesuchs.  
 
Die Gewässerschutzbewilligung (auch: gewässerschutzrechtliche Bewilligung), welche in der Regel inte-
grierter Bestandteil einer Baubewilligung oder Plangenehmigung ist, enthält nebst dem Verweis auf die all-
gemein geltenden Vorschriften oft projektspezifische Auflagen. Der Bauherr ist verpflichtet, diese Massnah-
men umzusetzen und die Umsetzung der Behörde gegenüber zu dokumentieren. Zudem muss er Kontrollen 
durch die Behörden zulassen. Werden Missachtungen der Vorgaben festgestellt, sind die Mängel durch den 
Bauherrn zu beheben. Die mit der gewässerschutzpolizeilichen Gewalt ausgestattete Behörde kann dies mit 
Zwangsmitteln, wie beispielsweise einem Baustopp bzw. dem Androhen eines Baustopps, durchsetzen.  
 
 
2 Rechtsbereiche, die den Schutz und die Nutzung des Grundwassers 

regeln 
 
2.1 Schutz des Grundwassers: Gewässerschutzgesetzgebung 
 
2.1.1 Abgrenzung Bundesrecht – kantonales Recht 
 
Grundwasserschutz in eidgenössischen Rechtserlassen: 
Der Grundwasserschutz ist – wie der Schutz der Oberflächengewässer – in eidgenössischen Rechtserlas-
sen geregelt. Namentlich im Gewässerschutzgesetz (GSchG) und in der Gewässerschutzverordnung 
(GSchV). Die darin verankerten Grundsätze, Gebote und Verbote sind für die Kantone verbindlich. 
 
Die wichtigsten Vollzugshilfen des Bundes für die Bauwirtschaft sind: 

- Wegleitung Grundwasserschutz, BAFU, 2004 
- Wärmenutzung aus Boden und Untergrund, BAFU, 2009 
- Richtlinie Entwässerung von Eisenbahnanlagen, BAV, 2014 (NEU) 

Die Vollzughilfe „Wohin mit dem Regenwasser, BAFU, 2000“ ist in der Regel nicht mehr zu verwenden. Aus-
führlich wird diese Thematik in der Richtlinie Regenwasserentsorgung des VSA (2002/2008) behandelt. Wei-
tere Vollzugshilfen regeln die Ausscheidung von Grundwasserschutzzonen oder den landwirtschaftlichen 
Grundwasserschutz und sind für die Baubranche von untergeordneter Bedeutung.  
 
Grundwasserschutz in kantonalen Rechtserlassen: 
Kantonale Erlasse zum Grundwasserschutz regeln den Vollzug und die Zuständigkeiten in den einzelnen 
Kantonen.  
 
Von Bedeutung für die Bauwirtschaft sind die Vollzugshilfen (Merkblätter, Broschüren) der Kantone. Pio-
nierarbeit leisteten die Kantone UR, SZ, NW, OW, LU und ZG mit der im Jahre 2001 erschienenen Vollzugs-
hilfe „Bauen im Grundwassergebiet“. Inzwischen kennen praktisch alle Kantone Vollzugshilfen dieser Art. 
Man beachte, dass bei Gewässerschutzbewilligungen ein Entwässerungskonzept nach SIA Empfehlung 431 
„Entwässerung von Baustellen“ meist als verbindlich erklärt wird. 
 
Fazit: 
Das „WAS“ ist in der Gewässerschutzgesetzgebung des Bundes geregelt, das „WIE“ in den kantonalen Er-
lassen.  
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2.1.2 Grundwasser ist ein Schutzgut (≈ Polizeigut): Deshalb benötigen Bauvorhaben i.d.R. eine Ge-
wässerbewilligung 

 
Die Erstellung oder Änderung einer Anlage (z.B. eines Gebäudes) bedürfen einer gewässerschutzrechtli-
chen Bewilligung, wenn sie das Grundwasser (allg. die Gewässer) gefährden können. Das GSchG betrach-
tet die Gewässer als sogenannte Polizeigüter. Das Polizeirecht schützt solche Güter durch verwaltungs-
rechtliche Verbote und Gebote, die mit hoheitlichen Zwangsmitteln durchgesetzt werden können. Im Vorder-
grund steht die Durchsetzung von Massnahmen zur Gefahren- und Schadensabwehr. Die Bewilligungspflicht 
versteht sich somit als verwaltungsrechtliches Instrument zur Durchsetzung solcher Massnahmen (Aufla-
gen). Die betreffende Nutzung (z.B. ein Neubau) darf erst vorgenommen werden, wenn die Behörde eine 
Bewilligung erteilt hat. Man spricht deshalb auch vom sogenannten «Verbot mit Erlaubnisvorbehalt». 
 
Hinweis zum Unterschied zwischen Polizeirecht und Raumplanungsgesetz (Beispiel): 
Für den Bau eines grossen Industrieparks möchte der Investor das Grundwasser grossräumig um mehrere 
Meter absenken. Ihm ist bekannt, dass er damit der Vorgabe gemäss Art. 43 GSchG widerspricht, begründet 
aber sein Vorhaben mit der Schaffung von 400 neuen Arbeitsplätzen und verlangt eine Interessensabwä-
gung. Da das Grundwasser ein Polizeigut ist, und Absenkungen dieser Art verboten sind, darf die Absen-
kung nicht bewilligt werden. Interessenabwägungen – wie sie das Raumplanungsgesetz vorsieht - sind in 
diesem Fall nicht möglich. Nur ein gewichtiges, übergeordnetes öffentliches Interesse kann zuweilen 
den Schutz von polizeilichen Gütern hinter sich lassen (z.B. Eisenbahntunnels). 
 
2.1.3 Bewilligungspflichtige Tatbestände 
 
Typische Tatbestände, die aus Sicht des Grundwasserschutzes einer gewässerschutzrechtlichen Bewilli-
gung (Gewässerschutzbewilligung) bedürfen, sind: 
 

- Gebäude- und Gebäudeteile, bei denen verschmutztes Abwasser anfällt, 
- Abwasserreinigungs- und Versickerungsanlagen, 
- Materialabbaustellen (Steinbrüche, Kies- und Lehmgruben und dergleichen), 
- Lagerplätze für gewerbliche und industrielle Erzeugnisse, Bau- und andere Materialien, 
- Anlagen zur Nutzung von Wärme aus dem Boden und nichtkonzessionspflichtigen Anlagen zur Nut-

zung von Wärme aus dem Wasser, 
- das Ändern und Erweitern von Bauten und Anlagen, wenn dadurch wesentlich mehr verschmutztes 

Abwasser anfällt oder eine andere Art der Nutzung bezweckt wird, 
- das Einleiten von Abwässern in ein Gewässer, 
- das Freilegen des Grundwassers, Grundwasserabsenkungen sowie das Ab- und Umleiten von 

Gewässern,   
- das Ablagern von unverschmutztem Unterboden, Aushub-, Abraum- und Ausbruchmaterial, 
- Sondierbohrungen, 
- Bauten unterhalb des mittleren Grundwasserspiegels sowie Arbeiten im Spezialtiefbau im 

Grundwasserbereich. 
- Grabungen, Erdbewegungen und ähnliche Arbeiten, 
- Arbeiten mit wassergefährdenden Stoffen und Flüssigkeiten, 
- Hoch- und Tiefbauten aller Art. 

 
Achtung: Diese „Liste“ kann von Kanton zu Kanton leicht abweichen. 
 
2.1.4 Tipps für die Projektierenden 
 
Schritt 1:  Planerischer Status der Bauparzelle gemäss Kartengrundlagen eruieren: Gewässerschutzkarte, 

Kataster der belasteten Standorte etc.  
Schritt 2:  Merkblätter, Vollzugshilfen und Formulare auf den kantonalen Internetportalen sichten. Ggf. auf 

Nachbarkantone ausweichen (mit Rückfrage beim Amt, ob diese für die Beurteilung anerkannt 
werden). 

 
In vielen Fällen benötigt es keine weiteren Schritte. Ansonsten folgende Grundlagen konsultieren: 
 
Schritt 3: Kantonale Gewässerschutz-Verordnungen oder Dekrete: Bewilligungspflichtige Tatbestände 
Schritt 4: Vollzugshilfen des Bundes 
Schritt 5: Eidg. GSchG und GSchV 
 
 

60



2.2 Nutzung des Grundwassers: Kant. Wassernutzungsgesetze (Regalrecht) 
 
2.2.1 Bundesverfassung überträgt Hoheit an die Kantone 
 
Die eidgenössische Gesetzgebung äussert sich nicht direkt zur Grundwassernutzung. Laut Bundesverfas-
sung verfügen die Kantone über die Grundwasservorkommen.  
 
2.2.2 Wem gehört das Grundwasser in der Schweiz? 
 
Die Kantone sind wie bei den Bodenschätzen (z.B. Erz- und Salzvorkommen) die Regalherren des Grund-
wassers. Die Gewinnung übt der Kanton meist nicht in eigener Regie aus, er verleiht das Nutzungsrecht an 
Dritte durch Konzession. 
 
Basierend auf dem Souveränitätsprinzip delegieren einige wenige Kantone die Verfügungshoheit des 
Grundwassers an die Gemeinden. Dies kann zuweilen komplizierte Verfahren nach sich ziehen (für die 
Grundwasserschutz-relevanten Aspekte ist der Kanton zuständig, für die Vergabe von Nutzungsrechten die 
Gemeinden).  
 
2.2.3 Nutzungen, die typischerweise konzessionspflichtig sind 
 
Für die Bauwirtschaft sind folgende Grundwassernutzungen relevant: 

- Grundwasserwärmepumpen 
- Brauchwasserfassungen für Industrie und Gewerbe (Prozesswasser) 

 
Einige Kantone betrachten eine temporäre Grundwasserabsenkung (Wasserhaltung einer Baugrube) nicht 
nur als gewässerschutzrechtlicher Tatbestand, sondern auch als eine Form der Grundwassernutzung. Dem-
entsprechend können zusätzliche wassernutzungsrechtliche Gebühren anfallen.  
 
2.2.4 Schnittstellen zwischen Grundwassernutzung und Grundwasserschutz 
 
Erhaltung von Grundwasservorkommen 
Die wichtigsten Bestimmungen gehen aus Tabelle 1 hervor. 
 

Auszug aus Art. 43 GSchG Folgerungen für die Bauwirtschaft 

Die Kantone sorgen dafür, dass einem Grundwasservor-
kommen langfristig nicht mehr Wasser entnommen wird, 
als ihm zufliesst. 

Benötigt ein Industriebetrieb eine Grundwasserfassung 
zur Gewinnung von Prozesswasser, ist die Brunnenergie-
bigkeit nicht das alleinige Kriterium zur Festlegung der 
Konzessionswassermenge. Das natürliche Gesamtdarge-
bot muss mitberücksichtigt werden.  

Kurzfristig darf mehr Wasser entnommen werden, sofern 
dadurch die Qualität des Grundwassers und die Vegeta-
tion nicht beeinträchtigt werden. 

Temporäre Grundwasserabsenkungen (Wasserhaltung 
Baugruben) sind grundsätzlich bewilligungsfähig. 

Tabelle 1: Schnittstellen Grundwassernutzung und Grundwasserschutz nach GSchG 
 
GW-Wärmepumpen: Temperaturveränderung im Grundwasser 
GSchV: Die Temperatur des Grundwassers darf durch Wärmeeintrag oder -entzug gegenüber dem natürli-
chen Zustand um höchstens 3 °C verändert werden; vorbehalten sind örtlich eng begrenzte Temperaturver-
änderungen.  
 
Vollzughilfe: Im unmittelbaren Umkreis von maximal 100 m darf diese Veränderung mehr als 3° C betragen.  
 
Kantonale Praxis: Da die Temperaturveränderung im Grundwasser nach 100 m Fliessdistanz schwierig 
nachzuweisen ist, bewilligen zahlreiche Kantone eine Wärmeentnahme (Abkühlung oder Erwärmung) von 
4°C. 
 
2.3 Nachbarrecht – Zivilgesetzbuch (Art. 684 ff, ZGB) 
 
Das Nachbarrecht gehört zum Privatrecht. Hier gilt der Grundsatz „wo kein Kläger, da kein Richter“. Grund-
wasser ist aus privatrechtlicher Sicht Bestandteil des Grundstücks. Aufgrund des Fliessvorgangs vom ober-
liegenden Nachbarsgrundstück in die Bauparzelle bzw. von dieser ins unterliegende Nachbargrundstück 
sind im Zivilgesetzbuch entsprechende Vorgaben festgehalten.  
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Auszüge aus einigen Artikeln des ZGB: 
Bei Grabungen und Bauten darf der Eigentümer die nachbarlichen Grundstücke nicht dadurch schädigen, 
dass er ihr Erdreich in Bewegung bringt oder gefährdet oder vorhandene Vorrichtungen beeinträchtigt. 
 
Jeder Grundeigentümer ist verpflichtet, das Wasser, das von dem oberhalb liegenden Grundstück natürli-
cherweise abfliesst, aufzunehmen, wie namentlich Regenwasser, Schneeschmelze und Wasser von Quel-
len, die nicht gefasst sind. 
 
Keiner darf den natürlichen Ablauf zum Schaden des Nachbarn verändern. 
 
Bei Entwässerungen hat der Eigentümer des unterhalb liegenden Grundstückes das Wasser, das ihm schon 
vorher auf natürliche Weise zugeflossen ist, ohne Entschädigung abzunehmen. 
 
Wird er durch die Zuleitung geschädigt, so kann er verlangen, dass der obere Eigentümer die Leitung auf ei-
gene Kosten durch das untere Grundstück weiter führe. 
 
Wichtig zu wissen für die Projektierenden am Beispiel Wasserhaltung: 
Das Erlangen einer Gewässerschutzbewilligung für eine temporäre Wasserhaltung (Trockenlegung der Bau-
grube mittels GW-Absenkungen) entbindet den Bauherrn nicht von den nachbarrechtlichen Pflichten. Die 
Verantwortung für allfällige Setzungsschäden bei umliegenden Parzellen trägt der Bauherr unabhängig vom 
Ausmass der bewilligten Absenkung.  
 
2.4 Nicht behandelte Rechtsbereiche 
 

- Bauen auf belasteten Standorten (USG, AltlV) 
- Übergeordnetes öffentliches Interesse (RPG)  

 
 
3 Bewilligungsfähige Bauvorhaben 
 
3.1 Bauvorhaben ausserhalb von Grundwasserschutzzonen 
 
3.1.1 Gewässerschutzbereiche 
 
Besonders relevant für die Projektierenden: Der Gewässerschutzbereich Au 
Der Gewässerschutzbereich Au bezweckt einen flächenhaften, ressourcenorientierten Schutz der nutzbaren 
Grundwasservorkommen. Er ist sowohl auf den qualitativen als auch auf den quantitativen Grundwasser-
schutz ausgerichtet.  
Der Bereich Au umfasst die nutzbaren Grundwasservorkommen und die direkt anschliessenden, grundwas-
serleitfähigen Randgebiete, aus denen Grundwasser den nutzbaren Vorkommen zufliesst. 
 
3.1.2 Ein Bauprojekt „bewilligungsfähig machen“ 
 
In den Gewässerschutzbereichen darf die Ausübung des Eigentums aus rein gewässerschutzrechtlicher 
Sicht nicht untersagt werden. Anlagen wie Wohnhäuser, Industrie- und Gewerbebauten dürfen also grund-
sätzlich1 immer erstellt werden (Vorbehalten sind Einschränkungen aus anderen Rechtsbereichen).  
 
Je nach Gefährdungspotenzial gelten Einschränkungen in der Bauweise oder es müssen besondere Vorkeh-
rungen zum Schutz des Grundwassers getroffen werden.  
 
  

1 Im Gewässerschutzbereich Au, gibt es einige wenige Ausnahmen für den Fall, dass eine Anlage eine besondere Gefahr fürs Grund-
wasser darstellt (z.B. Reststoff- und Reaktorstoffdeponien, Wasenplätze oder Lagerbehälter mit mehr als 250'000 Litern, wenn die gela-
gerte Flüssigkeit schon in kleinen Mengen das Grundwasser verunreinigen kann). 
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Auszüge aus GschG und GSchV Folgerungen für die Projektierenden 

Grundwasservorkommen dürfen nicht dauernd miteinan-
der verbunden werden, wenn dadurch Menge oder Qua-
lität des Grundwassers beeinträchtigt werden können. 

Einbauten in mehrstöckige Grundwasservorkommen sind 
praktisch nicht bewilligungsfähig. In solchen Gebieten sind 
auch Erdwärmesonden verboten. 

Speichervolumen und Durchfluss nutzbarer Grundwas-
servorkommen dürfen durch Einbauten nicht wesentlich 
und dauernd verringert werden. 
Im Gewässerschutzbereich Au dürfen keine Anlagen er-
stellt werden, die unter dem mittleren Grundwasserspie-
gel liegen. Die Behörde kann Ausnahmen bewilligen, 
soweit die Durchflusskapazität des Grundwassers ge-
genüber dem unbeeinflussten Zustand um höchstens 10 
Prozent vermindert wird. 
 
Hinweise auf die „Zürcher-Regel“: In Gebieten mit gerin-
gem Flurabstand wird in der Regel ein Untergeschoss 
zugelassen. 

Die Anzahl Untergeschosse und das Fundationskonzept 
sind frühzeitig anhand des geologisch-hydrogeologischen 
Baugrundberichts festzulegen. Der Nachweis der Einhal-
tung der 10-Prozent-Regel ist in Merkblättern zahlreicher 
Kantone geregelt. 
 
 
Die „Zürcher-Regel“ ist von besonderem juristischen Inte-
resse. Sie geht vom Grundsatz aus, dass einem Gebäude 
ein Untergeschoss zusteht – ein Verbot würde der Aus-
übung des Eigentums widersprechen. Es ist davon auszu-
gehen, dass diese „Zürcher-Regel“ zunehmend auch in 
anderen Kantonen Anwendung findet. 

Die Entwässerung eines Gebiets, durch die der Grund-
wasserspiegel auf einer grossen Fläche abgesenkt wird, 
ist nur zulässig, wenn die landwirtschaftliche Nutzung 
anders nicht gesichert werden kann. 

Sickerleitungen und Drainagen dürfen nur über dem mitt-
leren GW-Spiegel verlegt werden (das „Brechen von Spit-
zen“ ist erlaubt). Die Ableitung des Sickerwassers in die 
Kanalisation ist nicht zulässig. Weiterführende Absenkun-
gen sind verboten, weshalb Bauten im Grundwasser 
grundsätzlich dicht erstellt werden müssen.  

Verschmutztes Abwasser muss behandelt werden. Man 
darf es nur mit Bewilligung der kantonalen Behörde in ein 
Gewässer einleiten oder versickern lassen. 
Nicht verschmutztes Abwasser ist nach den Anordnun-
gen der kantonalen Behörde versickern zu lassen. Er-
lauben die örtlichen Verhältnisse dies nicht, so kann es 
in ein oberirdisches Gewässer eingeleitet werden. 

Häusliches und gewerbliches Abwasser ist, allenfalls nach 
einer Vorbehandlung, der Schmutzwasserkanalisaton zu-
zuführen.  
Regenwasser ist je nach potentiellem Verschmutzungs-
grad mit oder ohne Vorbehandlung nach folgenden Priori-
täten abzuleiten:  

1. Versickerung auf oder im Nahbereich des Baupe-
rimeters  

2. Ableitung in ein Oberflächengewässer (bei genü-
gender Kapazität desselben) – direkt oder via 
Regenwasserkanalisation  

3. Ableitung in die Mischwasserkanalisation (ggf. 
mit Retention).  

Es empfiehlt sich, die Machbarkeit und den Platzbedarf 
einer Versickerung frühzeitig untersuchen zu lassen.  

Tabelle 2: Gesetzliche Vorgaben und Folgerungen für die Projektierenden 
 
Tipp für die Projektierenden:  
Nehmen Sie frühzeitig mit Grundwasser-Spezialisten Kontakt auf, damit die Bewilligungsfähigkeit eines Bau-
vorhabens von Beginn an gewährleistet ist.  
 
3.2 Bauvorhaben innerhalb von Grundwasserschutzzonen 
 
Grundwasserschutzzonen werden um Grundwasserfassungen von öffentlichem Interesse ausgeschieden. 
Es wird unterteilt in die Zonen S1, S2 und S3. Grundwasserschutzareale dienen dem vorsorglichen Schutz 
von Gebieten, die für eine zukünftige Trinkwassernutzung vorgesehen sind. Ein Areal ist – aus Sicht der 
Bauwirtschaft - einer Schutzzone S2 gleichzusetzen. Der Einfachheit halber wird in der Folge nur noch der 
Begriff Schutzzone verwendet. 
 
In Grundwasserschutzzonen ist die Ausübung des Eigentums eingeschränkt (dies im Gegensatz zu den 
Gewässerschutzbereichen). Folglich müssen Schutzzonen aufgelegt werden und den Grundeigentümern 
steht das rechtliche Gehör zu.  
 
Nicht zugelassene Anlagen: 
Zone S1: Jegliche Anlagen oder Nutzungen sind verboten (ausser bauliche Eingriffe, die der Trink-

wasserversorgung dienen oder deren Schutz gewährleisten). 
Zone S2: Generelles Bauverbot (nur wenige Ausnahmen, z.B. Scheune ohne Abwasseranfall etc.) 
Zone S3: Nicht zulässig sind Betriebe, von denen eine Gefahr für das Grundwasser ausgeht (z. B. 

Tankstellen). In der Regel ist davon auszugehen, dass Industrie- und Gewerbebetriebe in 
der Zone S3 nicht zugelassen sind.  
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Wohnhäuser sind somit nur in der Zone S3 zugelassen. Allerdings sind zahlreiche Sondernutzungen bzw. 
Baumethoden verboten (z.B. GW-Wärmepumpen, Erdwärmesonden, Pfählungen, Injektionen etc.). 
 
 
4 Baugesuch-Formulare und einzureichende Unterlagen 
 
4.1 Zeitbedarf für die Erstellung hydrogeologischer Unterlagen einrechnen 
 
Zahlreiche Kantone stellen auf ihren Internetportalen den gesamten Formularsatz für Baugesuchsteller zur 
Verfügung. Bei Formularen mit Bezug zum Grundwasser sind in der Regel unter der Rubrik „Einzureichende 
Unterlagen“ diverse Dokumente aufgeführt, die als Beilagen zum Baugesuch eingereicht werden müssen. 
Oft wird von den Projektierenden für die Erarbeitung dieser Dokumente zu wenig Zeit eingerechnet, vor al-
lem dann, wenn vorgängig noch hydrogeologische Untersuchungen durchgeführt werden müssen.  
 
Fazit:  
Zuerst die „Beilagen“ erstellen lassen, dann die Formular ausfüllen… 
 
4.2 Hydrogeologische Teil- oder Separat-Gutachten 
 
4.2.1 Meteorwasserentsorgungskonzept 
 
Bei einem Bauvorhaben muss für den gesamten Planungsperimeter ein Konzept für die Entsorgung des an-
fallenden Regenwassers erarbeitet werden. Dies umfasst sowohl Dachflächen als auch Plätze, Zufahrten 
und Grünflächen. Die zu berücksichtigenden Randbedingungen können dabei einen nicht unerheblichen Ein-
fluss auf das gesamte Bauprojekt haben: 
 
Hydrogeologie: geringer Flurabstand und/oder eine mässige Sickerleistung des Untergrunds erfordern we-
nig tiefe und damit tendenziell flächige Anlagen mit einem hohen Platzbedarf. Allenfalls ist nur eine Ableitung 
möglich.  
 
Belastete Standorte, Altlasten: Je länger je weniger wird auf der grünen Wiese gebaut. Früher bereits ge-
nutzte Flächen können unterschiedlich starke Belastungen aufweisen. Wo diese im Rahmen des Bauvorha-
bens nicht vollständig entfernt werden ist eine Versickerung nicht erlaubt. Zusätzlicher Aushub und Materia-
lersatz können Mehrkosten verursachen und müssen deshalb rechtzeitig erkannt und berücksichtigt werden.   
 
Wasserqualität: nahezu unverschmutztes Wasser von begrünten Dachflächen kann ohne, potentiell ver-
schmutztes Wasser von begehbaren Flächen nur mit Vorbehandlung entsorgt werden. Versickerungen mit 
natürlichem Bodenfilter beeinflussen die Umgebungsplanung massgebend und sind von Anfang an in diese 
mit einzubeziehen.  
 
Topographie: “Wasser fliesst freispiegelnd nicht aufwärts“. Das Herausführen von Leitungen unter der Bo-
denplatte (z.B. unter dem 2. UG) und lange Fliesswege führen zu Höhenverlusten. Das Regenwasser lässt 
sich unter solchen Bedingungen nicht in eine 30 cm tiefe, gut in die Umgebung eingepasste Mulde einleiten. 
Die Folge wären kaum akzeptierbare, tiefe Gruben mit Umzäunungen oder der Einsatz von Pumpenanlagen.  
 
Flächenausnutzung: Gebäudeteile, die unterirdisch parzellenscharf das gesamte Grundstück abdecken, 
verunmöglichen nahezu den Bau von Versickerungsanlagen. Die dafür notwenigen Massnahmen, um die 
geforderte korrekte Entsorgung des Regenwassers zu erfüllen, können erheblich sein (Bsp. Retention im 
Gebäudeinnern, Pumpanlagen etc.). 
 
GEP: Oberflächengewässer und Kanalisationen sind oft am „Anschlag“. Die Abgabe von zusätzlichem Was-
ser ist meistens nur mit genügender Drosselung bzw. mit einer Retention zulässig. Wo der Rückhalt des 
Wassers nicht direkt auf der Fläche (z.B. mit einer Dachbegrünung) realisiert werden kann, sind Bauwerke 
notwendig, deren Platzbedarf und Kosten nicht unterschätzt werden dürfen. Für die Einleitung in ein Ober-
flächengewässer muss sowohl die Qualität des eingeleiteten Wassers als auch diejenige des Gewässers be-
rücksichtigt werden (Zulässigkeit einer Einleitung muss geprüft werden).   
 
4.2.2 Einbauten ins Grundwasser: Nachweis Einhaltung der 10-Prozent-Regel 
 
In den Merkblättern (Vollzugshilfen) diverser Kantone ist das Vorgehen zum Nachweis der 10-Prozent-Regel 
detailliert beschrieben. Bild 1 veranschaulicht das Grundprinzip. 
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Bild 1: 10-Prozent-Regel 
 
Anlass zu Diskussionen ergeben meist folgende Aspekte: 

1) Was sind 100%? Auf welche Gesamtquerschnittsfläche sich die 10 % beziehen, ist in der GSchV 
nicht explizit erwähnt. In der Vollzugspraxis hat sich der in Bild 1 dargestellte Ansatz, den wasserge-
sättigten Querschnitt unterhalb des Baukörpers als 100% zu betrachten, bewährt. 

2) Dürfen kompensatorische Massnahmen berücksichtigt werden? Ob bei Überschreitung der 
10% Einbaufläche quer zur Strömungsrichtung kompensatorische Massnahmen wie Kies- oder 
Rohrdüker mitberücksichtigt werden können, geht aus der GSchV nicht klar hervor. Eine einheitliche 
gesamtschweizerische Vollzugspraxis gibt es nicht. In Anlehnung an die „Zürcher Regel“ (vgl. Kapi-
tel 3.1.2) sollten nach Meinung des Referenten Ersatzmassnahmen beim Bau von nur einem Unter-
geschoss akzeptiert werden. Zeichnet sich eine Nicht-Einhaltung der 10%-Regel ab, ist mit der kan-
tonalen Fachstelle frühzeitig Kontakt aufzunehmen, sofern seitens Bauherrschaft die Kompensation 
durch Unterströmungsmassnahmen vorgesehen sind (Vorprüfung der Bewilligungsfähigkeit).  

3) Wie ist bei Pfahlgründungen vorzugehen? Fallweise ergeben sich aufgrund des Pfahlplans unter-
schiedliche Ergebnisse bei der Berechnung der Einbaufläche quer zur Strömungsrichtung. Dies als 
Folge unterschiedlicher „Pfahldichten“. Es empfiehlt sich, jeweils folgende Berechnungen durchzu-
führen: 

a. Volumetrischer Ansatz: Berechnung des Einbauvolumens im Vergleich zum Gesamtvolu-
men des Grundwasserleiters unter dem Baukörper. 

b. Flächenansatz ungünstigster Fall: Berechnung der Einbaufläche im Vergleich zur Gesamt-
fläche des Grundwasserleiters (Profil quer zur Strömungsrichtung) für den Schnitt mit der 
höchsten Pfahldichte. 

c. Flächenansatz günstigster Fall: Dito für den Schnitt mit der geringsten Pfahldichte. 
Es obliegt dann dem Gutachter, die drei Ergebnisse zu kommentieren und zuhanden der Bewilli-
gungsbehörde eine abschliessende Würdigung der geplanten Pfählungen zu formulieren. 

 
4.2.3 Entwässerung von Baustellen (SIA 431): Entwässerungskonzept Grundwasser 
 
Bei Wasserhaltungen verlangen zahlreiche Kantone, dass vor Baubeginn ein bewilligungsfähiges Entwässe-
rungskonzept eingereicht wird. Der Teilbericht „Grundwasser“ muss folgende Angaben enthalten: 
 

- Anfallende Wasserarten aus Wasserhaltungen 
o Unverschmutztes Wasser (Reinabwasser): Zum Beispiel Wasser aus Entleerbrunnen (initia-

le Entleerung), Brunnen ausserhalb der Baugrube, Entlastungsbrunnen in tiefer liegenden 
Stockwerken. 

o Verschmutztes Wasser: Wasser aus Pumpensümpfen 
o Phasenweise als verschmutzt oder unverschmutzt eingestuftes Wasser in Abhängigkeit der 

baulichen Tätigkeiten. 
- Ableitung und Entsorgung von unverschmutztem Wasser (Reinabwasser): Via Absetzbecken mit pH-

Überwachung in Regenwasserkanalisation, Oberflächengewässer, Versickerungsanlagen oder 
Rückgabebrunnen. 

- Ableitung und Entsorgung von verschmutztem Wasser: Via Absetzbecken, Neutralisation (pH-
Überwachung) in die Schmutzwasserkanalisation. 

- Aufzeigen, wie die jeweiligen Mengen erfasst werden und wer dafür zuständig ist. 
- Überwachung: Aufzeigen der Massnahmen zur Überwachung der Grundwasserstände in der Umge-

bung. 
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4.2.4 GW-Wärmepumpen: Hydrogeologischer Begleitbericht zum Konzessionsgesuch 
 
Der hydrogeologische Begleitbericht zum Konzessionsgesuch enthält zahlreiche Angaben, die in erster Linie 
für den Bauherrn relevant sind (Brunnenergiebigkeit, Dimensionierung von Entnahme- und Rückgabebrun-
nen, technische Wasserqualität etc.). Auf diese Aspekte wird nicht weiter eingegangen. Aus wassernut-
zungsrechtlicher Sicht und aus der Optik des Grundwasserschutzes sind folgende Aspekte von Bedeutung: 
 
Gebiete, in denen Grundwassernutzungen untersagt sind 
Durch die Fachperson ist zu klären, ob der geplante Brunnen nicht in einem „Verbots-Gebiet“ liegt. Untersagt 
sind Grundwassernutzungen in folgenden Fällen: 

- Grundwasserschutzzonen und Grundwasserschutzareale 
- Altlasten oder belastete Standorte, bei denen der Status nach AltlV noch nicht festgelegt ist (Unter-

suchungen ausstehend). 
- Gebiete mit heiklen hydrogeologischen Verhältnissen (z.B. mehrere GW-Stockwerke mit unter-

schiedlicher hydrochemischer Beschaffenheit). 
 
Nachweis, dass benachbarte Nutzungen nicht beeinträchtigt werden 
Es ist nachzuweisen, dass bestehende Grundwasserfassungen in der Umgebung durch die geplante GW-
Wärmepumpe weder gefährdet noch beeinträchtig werden.  
 
Importierte Belastungen 
Gerade in Siedlungsgebieten kann das Grundwasser durch Schadstoffe belastet sein, die aus der weiteren 
Umgebung stammen (also in die Bauparzelle „importiert“ werden). Wasser, das durch den Gebrauch verän-
dert wird, bezeichnet das Gesetz als Abwasser. Demzufolge zählt auch Grundwasser, welches ausschliess-
lich thermisch genutzt wird (Wärmeeintrag oder Wärmeentzug) als Abwasser. Ist dieses nicht verschmutzt, 
ist nach Anordnung der kantonalen Behörde eine Rückgabe in den Grundwasserleiter vorzusehen. Es ob-
liegt gemäss Art. 3 GSchV der Behörde zu beurteilen, ob solches „Prozessabwasser“ als verschmutzt oder 
nicht verschmutzt gilt. Die in den Anhängen 2 und 3 GSchV angegebenen numerischen Werte können für 
diese Beurteilung oft nicht eins-zu-eins übernommen werden. Für die Abgrenzung zwischen verschmutztem 
und nicht verschmutztem Abwasser sind nach Art. 3 GSchV sowohl Art, Menge, Eigenschaften und der zeit-
liche Anfall der Stoffe, die im Abwasser enthalten sind, als auch der Zustand des Grundwasservorkommens, 
in welches das Abwasser gelangt, zu berücksichtigen. Zur Frage, ob Abwasser aus Wärmepumpen und ähn-
lichen Anlagen ungereinigt in den Grundwasserleiter zurückgegeben werden kann, existiert in der Schweiz 
keine einheitliche Vollzugspraxis. Einige Kantone beziehen sich auf die Toleranz- und Grenzwerte für Trink-
wasser, andere auf die Konzentrationswerte nach Altlastenverordnung.  
 
Im Rückgabebrunnen darf nur Grundwasser eingeleitet werden 
Es empfiehlt sich, die Bauherrschaft bereits im hydrogeologischen Bericht darauf hinzuweisen, dass in den 
Rückgabebrunnen kein anderes Wasser wie Dach- oder Vorplatzwasser mitversickert werden darf (Stan-
dardauflage in den Konzessionsentscheiden). 
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Hochwasserschutz-Dämme: Durchsickerung und Unterströmung 
 
 
1 Einleitung 
 
Viele Hochwasserschutz-Dämme entlang der grösseren Schweizer Flüsse sind 100 bis gut 200 Jahre alt und 
bedürfen einer Überprüfung, in den meisten Fällen auch einer Ertüchtigung. An Teilstrecken der Thur, der 
Reuss, der Rhone sowie am Escher- und Linthkanal wurden Sanierungsprojekte bereits ausgeführt, am Al-
penrhein sind Überprüfungs- und Projektierungsarbeiten im Gang. Dazu ist es notwendig, das Durchsicke-
rungs- und Unterströmungsverhalten entsprechend den verschiedenen Randbedingungen zu bestimmen 
und zu verstehen. 
 
 
2 Baugrundverhältnisse 
 
Die Baugrundverhältnisse in breiten, flachen Tälern resp. Schwemmebenen, wo entlang von Flüssen Hoch-
wasserschutz-Dämme gebaut wurden, sind geprägt durch Fluss- und Verlandungsablagerungen, teilweise 
auch durch Delta- und Seeablagerungen. Zur Illustration ist in Bild 1 ein geotechnisches Profil aus der Linth-
ebene angefügt. 
An einem verallgemeinerten Dammquerschnitt, wie er in Bild 2 dargestellt ist, sollen im Folgenden die zu be-
rücksichtigenden Einwirkungen auf einen Damm infolge Durchsickerung und Unterströmung im Hochwasser-
fall erläutert werden, um anschliessend im Abschnitt 6 auf die entsprechenden baulichen Massnahmen ein-
zugehen. 
Der vereinfachte Baugrundaufbau zeigt von unten nach oben eine typische Abfolge von durchlässigen 
Schottern, einer wenig mächtigen Schicht von eher schlecht durchlässigen Überschwemmungssedimenten 
und der eigentlichen Dammschüttung aus im Detail unbekanntem Material mit heterogenem Aufbau. Die 
Geometrie orientiert sich an typischen Dammquerschnitten entlang dem Linthkanal vor Realisierung von 
„Linth 2000“: Von links nach rechts folgen nach dem Hauptgerinne das Vorland, welches im Hochwasserfall 
überflutet ist, der Dammkörper und an dessen luftseitigem Fuss der Hintergraben, welcher den zufliessen-
den Entwässerungsgräben und Bächen als Vorfluter dient. 
 
 

 
 
Bild 1: Geotechnisches Profil, Linthkanal vor Projekt „Linth 2000“ (2-fach überhöht) 
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Bild 2: Verallgemeinerter Dammquerschnitt mit vereinfachtem Baugrundaufbau 
 
 
3 Durchsickerung 
 
Bei Hochwasser wird der Damm von der Wasser- zur Luftseite hin durchsickert (Bild 3). Das zirkulierende 
Wasser verursacht im Dammkörper eine Strömungskraft S, die im luftseitigen Teil bei Stabilitätsbetrachtun-
gen als treibende Kraft ungünstig wirkt. Je nach Gefüge des geschütteten Materials – meist sind bestehende 
ältere Dämme heterogen aufgebaut und wurden beim Bau in der Regel schlecht bis gar nicht verdichtet – 
nimmt das strömende Wasser Feinanteile mit, es kommt zu innerer Erosion, die zu einer Schwächung des 
betroffenen Bereichs führt. Je nach den Durchlässigkeitsverhältnissen von Dammkörper und Überschwem-
mungssedimenten tritt die Sickerlinie schon in der luftseitigen Böschung des Damms an die Terrainoberflä-
che und nicht erst im Gerinne des Hintergrabens. Dies führt zur Durchnässung des Böschungsfusses und es 
treten Hangquellen auf, die zuerst oberflächlich erodieren, dann aber rückschreitend zu einem Materialaus-
trag entlang bevorzugter Fliesswege aus dem Innern des Damms und somit zu einer massiven Schwächung 
führen können. Ein weiterer Aspekt ist das anfallende Sickerwasser, das die vorhandene Hochwassersituati-
on auf der Luftseite (Grundwasserspiegel nahe Oberkante Terrain, volle Nebengerinne) noch verschärft und 
eine Intervention erschwert. 
 

 
 
Bild 3: Durchsickerung, Hangquellen mit Materialaustrag in luftseitiger Böschung 
 
 
4 Unterströmung 
 
Bei den verallgemeinerten, jedoch typischen geologischen Verhältnissen (Bild 2) besteht zwischen dem 
Hauptgerinne und dem gut durchlässigen Schotter je nach Kolmation ein hydraulischer Kurzschluss, so dass 
infolge der Potentialdifferenz zwischen Hochwasserspiegel im Hauptgerinne und dem Wasserspiegel im Hin-
tergraben der Damm unterströmt wird. Diese Potentialdifferenz baut sich über die ganze Strecke im Schotter 
entsprechend den unterschiedlichen Durchlässigkeitsverhältnissen ab. Je nach Geometrie kann es vorkom-
men, dass die Drucklinie (wie in Bild 4 dargestellt) im luftseitigen Böschungsfussbereich über die Terrain-
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oberfläche zu liegen kommt. Unter diesen Voraussetzungen entsteht hydraulischer Grundbruch teils im luft-
seitigen Vorlandbereich, mindestens aber im Hintergraben, d.h. der Baugrund verliert durch das aufstossen-
de Wasser in dieser für die Dammstabilität wichtigen Zone einen Grossteil seiner Tragfähigkeit. Zudem be-
steht auch bei diesem Prozess in Bereichen, wo hydraulischer Grundbruch auftritt, die Gefahr von Material-
austrag resp. entlang bevorzugter Fliesswege unter dem Damm mit grossen Fliessgeschwindigkeiten. Auch 
hier wird bei massiver Unterströmung durch das zuströmende Wasser die Situation auf der Luftseite betref-
fend abzuführende Wassermenge verschärft und die Intervention erschwert. 
 

 
 
Bild 4: Hydraulischer Grundbruch, aufstossendes Wasser 
 
 
5 Gesamtstabilität 
 
Wie in den vorangegangenen Abschnitten bereits erwähnt, beeinflussen sowohl die Strömungskraft infolge 
Durchsickerung als auch der Auftrieb infolge Unterströmung sowie Materialaustrag infolge innerer Erosion 
(bei beiden Prozessen) die Gesamtstabilität der luftseitigen Dammböschung negativ. In Bild 5 ist ersichtlich, 
wie die Strömungskraft infolge Durchsickerung als treibende Kraft auf einen luftseitigen Bruchkörper wirkt. 
Gleichzeitig wirkt beim Vorhandensein einer weniger gut durchlässigen Schicht Überschwemmungssedimen-
te über dem Schotter Auftrieb auf den Bruchkörper und zwar gerade dort, wo primär rückhaltende Kräfte 
mobilisiert werden sollten. 
 

 
 
Bild 5: Luftseitiger Gleitkörper, Instabilität 
 
 
6 Bauliche Massnahmen 
 
Gegen die negativen Auswirkungen der Durchsickerung und/oder der Unterströmung von Hochwasser-
schutz-Dämmen auf die langfristige Sicherheit können verschiedene bauliche Massnahmen ergriffen wer-
den, diese müssen jedoch im Detail auf die örtlichen Gegebenheiten abgestimmt sein. 
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6.1 Auflastfilter 
 
Eine verhältnismässig einfache Ertüchtigungsmassnahme ist das Aufbringen eines Auflastfilters 
auf die luftseitige, vorgängig abhumusierte Dammböschung. Dabei wird bis hinauf in den Bereich 
des Austritts der Sickerlinie eine Filterschicht aus gut durchlässigem Material (Filterkriterien zum 
Dammmaterial einhalten) ergänzt durch einen Dammfussfilter eingebaut (Bild 6). Abgedeckt wird 
die Filterschicht und der Dammfussfilter durch Material mit geringeren Anforderungen an die 
Durchlässigkeit (Auflast). Die Wirkung des Auflastfilters mit Dammfussfilter besteht darin, dass das 
in der Dammböschung austretende Sickerwasser kontrolliert abdrainiert und Materialausschwem-
mung aus dem Damm verhindert wird, beim Vorhandensein einer feinkörnigen Zwischenschicht 
die Potentialdifferenz am Dammfuss reduziert bis ganz abgebaut wird und somit die Gefahr von 
hydraulischem Grundbruch eliminiert und die Gesamtstabiliät des Dammes wesentlich erhöht wird. 
 

 
 
Bild 6: Auflastfilter 
 
 
6.2 Teilersatz mit Filtereinbau 
 
Die Lösung Teilersatz mit Filtereinbau (Bild 7) ist betreffend hydraulischer Wirkung vergleichbar mit dem Auf-
lastfilter, bringt aber nicht die gleiche Erhöhung der Gesamtstabilität und steht insbesondere dort im Vorder-
grund, wo die Dammgeometrie im Zuge der Ertüchtigung nicht verändert werden kann/darf (Landbedarf, ak-
tuelle Bebauung, Schutz eines Industriedenkmals, Naturschutz etc.). 
 

 
 
Bild 7: Teilersatz mit Filtereinbau 
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6.3 Dichtwand 
 
Eine Dichtwand zur Ertüchtigung eines Hochwasserschutzdammes (vergleichsweise teure Mass-
nahme) wird in der Regel von der Dammkrone aus abgeteuft. Es gibt verschiedene Verfahren von 
einvibrierten grossen Rammlanzen, bei welchen beim Ziehen der entstandene Hohlraum und das 
angrenzende Material mit Zement-Bentonit-Injektionsgut injiziert wird (Beispiel Engelberger-Aa, Al-
penrhein-IRR) bis zum Fräsensystem, bei welchem eine rund 0.5 m starke nicht bewehrte Beton-
wand entsteht (Beispiel 3. Rhonekorrektion, Bereich Lonza). Die Wirkung der Dichtwand besteht 
darin, dass die direkte Durchsickerung des Damms verhindert wird und je nach Einbindetiefe in gut 
durchlässiges Material der Sickerweg der Unterströmung verlängert oder bei Einbindung in eine 
wenig durchlässige Schicht die Sickerwassermengen erheblich reduziert werden (Bild 8). 
 

 
 
Bild 8: Dichtwand, oben zur Verhinderung der Durchsickerung, unten zusätzlich zur Verhinde-

rung der Unterströmung 
 
 

 
 
Bild 9: Links Bestockung bis Dammkrone; rechts Böschung gerodet, Dammfussbereich noch 

nicht frei 
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7 Schlussbemerkungen 
 
Im Ereignisfall müssen Hochwasserschutz-Dämme ab einer gewissen Gefahrenstufe resp. Pegelhöhe im 
Gerinne überwacht werden und Bereiche mit erhöhter Durchsickerung (Hangquellen) sowie erhöhter Un-
terströmung (hydraulischer Grundbruch) festgestellt sowie beobachtet werden. Damit eine lückenlose 
Dammüberwachung auch bei schlechten Witterungs- und Lichtverhältnissen möglich ist, dürfen die Dämme 
und die Dammfussbereiche nicht bestockt sein, was heute bei vielen Dammbauten jedoch noch über weite 
Strecken der Fall ist (vgl. Fotos in Bild 9). Eine Bestockung hat noch weitere negative Auswirkungen: Bei 
Windwurf von grossen Bäumen kann durch die Entwurzelung eine Schwächung des geotechnisch notwendi-
gen Dammquerschnitts entstehen; abgestorbene Wurzeln von Bäumen können bevorzugte Fliesswege bil-
den; Bestockung begünstigt die Ansiedlung von Wühltieren (v.a. Dachs und Biber), welche mit ihren weitrei-
chenden Gängen einen Damm entscheidend schwächen können; Bestockung verunmöglicht den Zugang für 
allenfalls notwendige Interventionsmassnahmen im Ereignisfall. Die Abwägungen zwischen den Bedürfnis-
sen des Hochwasserschutzes sowie des Natur- und Landschaftsschutzes müssen mit Sachverstand und 
Augenmass erfolgen; so lassen sich erfahrungsgemäss langfristig tragfähige Lösungen erarbeiten. 
 
Werden Durchsickerungen und hydraulischer Grundbruch mit Materialaustrag während einem Hochwasser 
festgestellt, sollen an diesen Stellen örtlich begrenzte, vorbereitete „Standard-Interventionsmassnahmen“ 
(Auflastfilter: Kies/Schotter auf Geotextil) zum Einsatz kommen. Dazu müssen entlang dem luftseitigen 
Dammfuss Interventionspisten vorhanden sein, die auch bei sehr nassen Verhältnissen mit Lastwagen be-
fahren werden können. 
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Die Herausforderungen des Allmendtunnels im Deckelbauverfahren 
unter Überdruck 

 
1. Einleitung 
Bis ins Jahre 2012 erreichte die meterspurige Zentralbahn den Luzerner Bahnhof von der Allmend her über 
das dicht besiedelte Moosmattquartier, wobei fünf schrankengesicherte Strassenübergänge zu queren 
waren. Um den Anforderungen einer modernen S-Bahn gerecht zu werden, wurde die Ausdehnung des 
Doppelspurabschnitts auf dem 4.7 Kilometer langen Abschnitt zwischen dem Südende des Bahnhofs Luzern 
und Hergiswil Matt notwendig. Die im Rahmen des zukünftigen Angebotkonzepts geplante schrittweise 
Angebotssteigerung hätte zu inakzeptablen Behinderungen für den individuellen und öffentlichen 
Strassenverkehr geführt, weshalb eine Tieflegung der Zentralbahn auf dem Gebiet der Stadt Luzern 
erforderlich wurde. Gleichzeitig wurde im Bereich der Allmend eine neue Haltestelle realisiert. Es ergaben 
sich somit folgende bautechnische Teilabschnitte: 
 

- Stützmauer und Tagbautunnel Geissenstein (L=120 m resp. 42 m) 
- Hubelmatt-Tunnel (bergmännisch L=516 m) 
- Unterirdische Haltestelle Allmend (Tagbau L=296 m inkl. Lüftungszentrale) 
- Allmendtunnel (Tagbau L=471 m) 
- Rampe Mattenhof (L=144 m) 

 
Grafik 1: Übersicht Mattenhof bis Geissenstein 
 
Da bisher auf dem Streckenabschnitt Luzern – Horw auch Güterverkehr auf Normalspurgleisen abgewickelt 
wurde, musste ein Gleis des Doppelspurausbaus meterspurig und ein Gleis als Dreischienengleis für die 
kombinierte Nutzung ausgelegt werden. 
 
2. Grundlage 
2.1 Ausschreibung 
Bauherr und Besteller der Doppelspur und Tieflegung Zentralbahn war der Kanton Luzern, vertreten durch 
die Dienststelle Verkehr und Infrastruktur (vif). Eigentümerin des Neubaus ist die zb Zentralbahn AG. Das 
Projekt wurde als Totalunternehmer-Auftrag ausgeschrieben. Der Unternehmer hatte sämtliche Leistungen 
für den Rohbau inkl. notwendiger Gewerke (Projektierung und Ausführung) mit Ausnahme der 
bahntechnischen Anlagen und Zentralenausrüstungen zu erbringen. Das vom Bauherrn erarbeitete 
Auflageprojekt musste im Rahmen der weiteren Projektierung und Realisierung von der TU bis zur 
Ausführungsreife gebracht werden. 
Der vorliegende Beitrag beschränkt sich auf den Allmendtunnel sowie einen Teil der Haltestelle Allmend, 
welche im Deckelbauverfahren mit Überdruck erstellt wurden. 
 
2.2 Baugrund Allmendtunnel 
2.2.1 Geologie 
Über der im Bereich der unterirdischen Haltestelle Allmend relativ steil abfallenden Felsoberfläche liegen 
dichte bis sehr dichte Moränenablagerungen. Darüber liegen siltig-sandige Hangsedimente, welche sich 
gegen die Allmend hin mit 10 bis 15 m mächtigen, weichen, locker bis sehr locker gelagerten, 
nacheiszeitlichen Seeablagerungen und Verlandungsbildungen verfingern. Diese bestehen aus tonig-
sandigen Silten und stark siltigen Feinsanden mit vielen organischen Beimengungen und dünnen 
Torfschichten. In den Seeablagerungen finden sich dünne Kies-Sand-Schichten als Zeugen grosser 
Überschwemmungen des Krienbach-Systems. Darunter liegen späteiszeitliche 
Schwemmfächerablagerungen in mitteldichter bis sehr dichter Lagerung. 
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Foto 1: Baugrund Allmend mit typischen Schichtungen 
 
2.2.2 Hydrogeologie 
Auf dem Gebiet der Luzerner Allmend sind zwei übereinander liegende, deutlich getrennte Grundwasser-
Stockwerke bekannt. Ein oberes Grundwasserstockwerk liegt in Überschwemmungssedimenten, 
Seeablagerungen und Verlandungsbildungen, dessen Grundwasser in wenig mächtigen Sand-Kies-
Zwischenschichten von geringer Ausdehnung zirkuliert. Der sehr variable Druckspiegel ist teilweise frei, teils 
liegen aber auch gespannte bis artesisch gespannte Verhältnisse vor. In den unterhalb 14 bis 18 Metern 
unter Terrain anstehenden Ablagerungen späteiszeitlicher Schwemmfächer liegt ein unteres gespanntes 
Grundwasser-Stockwerk von grosser lateraler Ausdehnung vor. Die weichen und locker gelagerten 
Verlandungsbildungen und Seeablagerungen sowie die gespannten Grundwasserverhältnisse bilden für 
einen Lockergesteinstunnel einen sehr anspruchsvollen Baugrund. Der Tunnel liegt über seine gesamte 
Länge in den weichen und setzungsempfindlichen Verlandungsbildungen und vollständig im Grundwasser. 
Besondere Beachtung verdienten deshalb die zu gewährleistende Stabilität der tiefen Baugruben, die 
Risiken von hydraulischem Grundbruch sowie die Setzungsproblematik. 
 
2.3 Projekt 
Der Tagbautunnel wurde als überschüttetes Rahmenbauwerk ausgebildet, dessen Bauteilstärken sich aus 
den geologischen, hydrogeologischen und den in der Nutzungsvereinbarung vorgegebenen 
Randbedingungen ergaben. Die Bodenplatte wurde beidseitig um 1.0 m verbreitert, um die 
Auftriebssicherheit zu gewährleisten. Der Tunnel war dicht auszubilden und alle 50 m waren beidseitig 
Personenschutznischen vorzusehen. Um die Durchflusskapazität der Verlandungsbildungen infolge des 
Tagbautunnels nicht zu reduzieren, wurden unterhalb und seitlich des Tunnels Sickerstränge erstellt. 

 
Grafik 2: Normalprofil Allmend-Tunnel 
 
2.3.1 Baugrube Allmendtunnel 
Als Baugrubenabschluss war im Auflageprojekt eine Spundwand mit drei Spriesslagen aus Stahl und einer 
Spriessplatte aus Beton vorgesehen. Am Spundwandfuss wäre dabei zur Verhinderung eines hydraulischen 
Grundbruches eine 1.5 m dicke Dichtsohle, hergestellt im Jetting-Verfahren, geplant gewesen. Die 
Bemessung des Baugrubenabschlusses auf den Grundwasserdruck sowie gegen das Aufschwimmen 
erforderten Spundwandlängen von 22.50 m. Zur Fassung des anfallenden Sickerwassers und des 
Restwassers waren innerhalb der Baugrube Filterrohre und zur Entwässerung des Aushubmaterials 
Vacuum-Filterbrunnen vorgesehen. 
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2.3.2 Bauvorgang 
Das Auflageprojekt sah im vordersten Bereich die Erstellung der Baugrube und im rückwärtigen Bereich die 
Betonage und Einschüttung des Tagbautunnels vor. Dies hätte eine beidseitige Erschliessung der Baugrube 
zur Folge gehabt, bei der nach dem Einbringen der Spundwände und der Dichtsohle von den Baupisten aus 
der Aushub sowie das Erstellen der Spriesslagen vorgesehen war. Nach Erstellung der Bodenplatte und 
Wände sowie dem Rückbau der Spriesslagen wäre mit der Hinterfüllung begonnen worden. Beim Rückzug 
der Spundwände war im Bereich der untersten 2 m Verlandungssedimente ein Ausinjizieren der Ziehfugen 
vorgesehen. 

 
      Grafik 3: Aushub mit Spriessung          Grafik 4: Bauwerk vor Ziehen der Spundwände 
 
3. Das Ausführungsprojekt der TU IZL 
3.1 Organisation 
Die Implenia Zentralbahn Luzern (IZL) trat gegenüber dem Bauherrn (vif) als Totalunternehmung auf und 
hatte als Subunternehmer die Ingenieurgemeinschaft Tieflegung Zentralbahn (Emch+Berger WSB AG, IUB 
Ingenieur-Unternehmung AG sowie Bucher+Dillier Ingenieur Unternehmung AG als Sub-Planer) mit der 
Planung und Projektierung des Rohbaus beauftragt. 
 
3.2 Evaluation der Bestvariante 
Auf Basis von bereits im Perimeter Allmend ausgeführten Arbeiten wurde das Bauvorhaben unter den 
verschiedensten Aspekten der Wirtschaftlichkeit und Umweltauswirkungen optimiert. Dazu gehörte auch die 
Evaluation des geeigneten Bauverfahrens für den Allmendtunnel. In einem Variantenvergleich wurde eine 
optimierte „Amtsvariante“ mit zwei Varianten verglichen, welche beide das Deckelbauverfahren unter 
Druckluft vorsahen, wobei der Baugrubenabschluss mit Spundwänden und Schlitzwänden betrachtet wurde. 
Die drei Ausführungs-Varianten wurden hinsichtlich Preis, technischer Realisierbarkeit, 
Termingewährleistung, Arbeitssicherheit und Umweltverträglichkeit miteinander verglichen. Als Bestvariante 
wurde das Deckelbauverfahren mit Druckluft und Spundwänden ermittelt, wie es nachfolgend im Detail 
beschrieben wird und umgesetzt wurde. 
 
3.3 Baugrubenkonzept 
Der Allmendtunnel sowie die südliche Hälfte der Haltestelle Allmend wurden auf einer Länge von 623m in 
Deckelbauweise unter Überdruck erstellt. Der Baugrubenabschluss bestand aus einer relativ „kurzen“ 
Spundwand, auf welcher die Tunneldecke betoniert wurde. Die Spundwände wurden nach Fertigstellung des 
Druckluftverfahrens wieder gezogen und wiesen eine Länge von 15.5 m auf. Die Spriessung der Baugrube 
wurde während des Aushubs durch die Tunneldecke sowie den Überdruck und später durch die betonierte 
Bodenplatte übernommen. Für den Aushub unter der Tunneldecke wurde ein Überdruck von 0.57 bis 0.71 
bar (Bereich Aufweitung) erforderlich. Der untere Grundwasserspiegel wurde mittels Grossfilterbrunnen auf 
Niveau Mittelwasserstand gehalten. Die Voraushubböschung wurde mittels Wellpoint-Filter gesichert. Zudem 
waren 2 innenliegende Wellpoint-Filterstränge zur vorgängigen Entwässerung des Aushubmaterials 
vorgesehen. Zur Gewährleistung einer hydrostatischen Druckverteilung im oberen Grundwasserstockwerk 
wurden beidseitig der Baugrube Vertikaldrainagen angeordnet, welche in Form von WP-Filtern (a=3.0 m) mit 
einer Bohrtiefe von 7.0 m und mit 14 m tiefen Piezometern in einem Abstand von 10 m ausführt wurden. 
Diese hätten im Bedarfsfall auch zu Wellpoint-Filtern umgerüstet werden können. 
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Grafik 5: Schemaschnitt Baugrube Allmendtunnel (Regelquerschnitt) 
 
Der Aushub bis auf die Endaushubsohle erfolgte abgestuft, wobei direkt nach Erreichen der Aushubsohle in 
Etappenlängen von 10 m eine Sickerschicht und eine 20 cm mächtige Magerbetonsohle eingebaut wurden. 
Zweimal pro Woche wurden 20m Bodenplatte betoniert, welche die Spundwände als Spriessplatte stützten. 
Im Falle eines Druckabfalls wären damit nur die Aushubsohle und die Spundwände zwischen 
Magerbetonsohle und Aushub-Zwischensohle gefährdet gewesen. In Längsrichtung sollte der Abschnitt alle 
90 m mittels Querschotts in Druckluft-Abschnitte unterteilt werden, um die massgeblichen Leckagen, und 
damit den erforderlichen Luftbedarf zu minimieren. Die Querschotts wurden als Dichtwand ausgebildet und 
als rückwärtige Kammerbegrenzung wurde zwischen der nachgezogenen Betonwand und der Spundwand 
alle 50 Meter eine Abschottung betoniert. 
 
3.4 Baumethode 
Speziell an der Baumethode Deckelbauweise unter Überdruck war, dass der seitliche Baugrubenabschluss 
durch Spundwände sichergestellt wurde und nicht wie bereits mehrmals durchgeführt durch Schlitzwände 
oder eine überschnittene Bohrpfahlwand. Als Bauhilfsmassnahme gegen die äusseren Einwirkungen 
(Erddruck, Wasserdruck etc.) wurde dabei ein entsprechender Überdruck in der Arbeitskammer erzeugt. 
Diese Baumethode wurde gewählt, damit im Gegensatz zum „Amtsvorschlag“ keine Bauhilfsmassnahmen im 
Grundwasser verblieben. Die für das Druckluftverfahren erforderlichen Material- und Personenschleusen 
wurden wie auch die Materialumladestelle Gleisbetrieb – LKW in der Rampe Mattenhof erstellt. Die 
eigentlichen Druckluftinstallationen (Kompressoren, Atemluftkühlung, Steuerung) wurden in einer eigens 
dafür gestellten Halle westlich der Rampe Mattenhof untergebracht (vgl. Fotos 2-4). 

  
Foto 2: Materialschleuse   Foto 3: Personenschleuse 

 
Foto 4: Rampe Mattenhof mit Materialschleuse und Kompressorenhalle 
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3.5 Bauablauf unter Überdruck 
Die Tunneldecke wurde vorauseilend im Wochentakt in 20 m-Etappen betoniert. Sie diente als obere 
Begrenzung der späteren Arbeitskammer und als horizontale Spriessung der seitlichen Spundwand. 

 
Grafik 6: Schalung für Tunneldecke auf Niveau Voraushub und Magerbetonsohle 
 
Der Aushub ab Niveau Voraushub bis zum Endaushub erfolgte unter Druckluft. Er wurde mit zwei eigens für 
die Baustelle konzipierten Elektrobaggern auf ein Verladeband, welches die Sohlbaustelle überspannte, in 
den bereitstehenden Aushubzug geschuttert. 

 
Grafik 7: Aushub mit Elektrobaggern bis Endaushubniveau 
 
Der Abtransport des Aushubmaterials sowie die Materialanlieferungen erfolgten per Gleisbetrieb, wobei die 
Umladestelle ausserhalb der Schleuse in der fertig gestellten Rampe eingerichtet wurde (vgl. Foto 4). Das 
Einbringen des Schotterbettes, des Unterlagbetons sowie des Sohlen- und Wandbetons erfolgten über 
Rohrschleusen in der Tunneldecke von aussen. 

 
Grafik 8: Fertig erstellter Tunnelquerschnitt unter Druckluft 
 
Die folgende Grafik stellt in einem Längsschnitt den Bauablauf vor Erstellung der nachgezogenen Wände 
dar. 
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Grafik 9: Längsschnitt Bauablauf 1. Druckluftabschnitt (Querschott Front bis Schleusenwand) 
 
Die eigentliche Phase unter Überdruck dauerte entgegen den ersten Annahmen statt 15 Monaten nur rund 9 
Monate, wobei in einem zweischichtigen Wochen-Betrieb von 06.00 bis 22.00 Uhr gearbeitet wurde. Die 
Druckluftproduktion musste selbstverständlich während 7 Tagen pro Woche und 24 Stunden am Tag 
aufrechterhalten werden. Der Innenausbau des Tagbautunnels und der Haltestelle wurde über die Rampe 
Mattenhof erschlossen und im Laufe der Abschlussarbeiten ohne Überdruck ausgeführt. 
 
 
4 Herausforderungen Planung / Projektierung (IG) 
Bereits im Rahmen des Bauprojekts mussten komplexe verfahrenstechnische und baustatische 
Problemstellungen erkannt und gelöst werden. Dabei stellte neben dem Bauverfahren auch der Baugrund 
interessante Aufgaben an alle Beteiligten. 
 
4.1 Geologisch-hydrogeologische Herausforderungen  
Die in den Kap. 2.2.1 und 2.2.2 beschriebene Geologie und Hydrogeologie bedeutete für die 
Dimensionierung dieses komplexen Bauwerks, dass in jedem Querschnitt verschiedenste unabhängige 
Druckpegel und Verhältnisse auftreten konnten, welche betreffend Setzungsproblematik, Hydrogeologie 
sowie Tragfähigkeit des anstehenden Bodens zu berücksichtigen waren. Der Einfluss der unterhalb der 
Seeablagerungen liegenden stark durchlässigen, kiesig-sandigen Schichten der späteiszeitlichen 
Schwemmfächerablagerungen, war dagegen vergleichsweise einfach zu fassen. 
 
4.2 Setzungsproblematik 
Um die Auswirkungen der Eingriffe in den Grundwasserhaushalt (insbesondere Setzungen) rechtzeitig zu 
erkennen und geeignete Gegenmassnahmen bereit zu halten, wurden bereits frühzeitig Absenkversuche 
durchgeführt. Mit Wellpoint-Anlagen wurden die Durchlässigkeiten in den oberen Grundwasserträgern und 
mit Grossfilterbrunnen die unteren Grundwasserträger beprobt. Das dazu eingerichtete Netz von 
Piezometern lieferte viele erwartete und einige unerwartete Ergebnisse. Sehr deutlich konnten die 
erwarteten unterschiedlichen nicht kommunizierenden Druckhorizonte und die kleinräumigen WP-
Absenkungen in den Seeablagerungen, sowie die einfache und klare Absenkung des Horizonts in den 
Schwemmfächern aufgezeigt werden. Nicht erwartet wurden lokale Erscheinungen, wo wahrscheinlich 
aufgrund früherer Bautätigkeit die unterschiedlichen Grundwasserspiegel miteinander verbunden wurden 
oder wo durch den früheren Werkleitungsbau ungewollte Drainagen entstanden sind. 

 
Grafik 10: Keller+Lorenz AG: Situation mit Isolinien der durchschnittlichen Setzungen in mm pro 
Jahr 
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Baulich und betrieblich wurden dagegen folgende Massnahmen ergriffen: 
• Abschnittsweise Vorerkundung der Wasserverhältnisse 
• Dichtes Überwachungsnetz mit Online-Überwachung und Telefonalarm 
• Geodätische Überwachung der Terrainoberflächen mit weit entfernten Fixpunkten 
• Gezielte Wasserrückgaben in die wasserführenden Schichten des oberen GWSP 
• Abdichtung von alten Werkleitungsrinnen 
• Langsame Homogenisierung der Grundwasserspiegel hinter dem Tunnel mit einem dichten Netz von 

vertikalen Drainagen in den oberen Druckspiegeln 
• Mit dem aufgebauten Monitoring und dem dichten Netz von Grossfilterbrunnen konnte der untere 

Grundwasserspiegel mit einer Genauigkeit von wenigen Zentimetern gesteuert und auf dem 
durchschnittlichen Wasserstand gehalten werden. 

 
4.3 Tragfähigkeit des anstehenden Bodens 
Eine grosse Herausforderung stellten die verschiedenen statisch relevanten und sehr unterschiedlichen 
Bauzustände dar. Durch die Bauweise mit Überdruck, wobei der Luftdruck als steuerbares 
Widerstandselement einerseits stabilisierend, andererseits als Einwirkung auftritt, ergaben sich die 
unterschiedlichsten Belastungszustände mit allen möglichen Kombinationen von Einwirkungen und 
Sicherheitsbeiwerten. Als sehr aufwendig erwiesen sich die Statik- und Sicherheitsüberlegungen bezüglich 
des vertikalen Gleichgewichts. In diese Vertikalbilanz flossen alle Erkenntnisse aus den durchgeführten 
Spundwandbelastungsversuchen, aus den Modellberechnungen mit negativen Erddruckneigungswinkeln 
und aus den Erfahrungen anderer Überdruckbaustellen ein. 
 
4.3.1 Spundwandbelastungsversuche: 
Vor der Bauausführung wurden in vier Messreihen an je 4 Doppelbohlen dynamische 
Tragfähigkeitsprüfungen durchgeführt, woraus als Ergebnis die Verteilung des Mantelwiderstandes entlang 
des Spundbohlenschaftes, der Spitzenwiderstand und die Last-Setzungs-Kurve unter statischer Belastung 
ermittelt wurden. Die Ergebnisse zeigten eine sehr unterschiedliche Verteilung der Mantelwiderstandskräfte, 
minimalste Spitzenwiderstände und eine sehr hohe Zunahme der Widerstände in Funktion der Zeit. 
 
4.3.2 Modellberechnungen mit negativen Erddruckneigungswinkeln: 
Im gewählten Bauverfahren mit der Auflagerung der Decke auf der Spundwand wurde der 
Baugrubenabschluss neben der horizontalen Belastung wesentlich durch Zug und Druckkräfte beeinflusst. 
Dazu wurden die publizierten Erkenntnisse der EAB in der Modellbildung berücksichtigt. 
 

 
Grafik 11: Deutsche Gesellschaft für Geotechnik: Empfehlung des Arbeitskreises «Baugruben» EAB 
4, Auflage 2006 
 
4.3.3 Erfahrungen anderer Überdruckbaustellen: 
Die Erfahrungen aus früheren Überdruckbaustellen zeigten, dass bei hoher Anforderung an die Steuerung 
der Druckluftkompressoren die Druckverhältnisse in der Arbeitskammer in einer Bandbreite von +/- 0.03 bar 
gewährleistet werden konnten. 
 
Die folgende Grafik zeigt die Einwirkungen, welche im Gleichgewicht zueinander stehen mussten. Die 
Vertikalkräfte beim Deckel bestanden aus der Auflast aus der Schüttung, dem Eigengewicht der 
Tunneldecke, der Auftriebskraft aus dem Luftüberdruck, sowie der Mantelreibung und dem 
Spitzenwiderstand der Spundwände. Die Horizontalkräfte entstanden aus dem aktiven Erd- und 
Wasserdruck. Diesen Kräften wirkten nach Druckaufbau in der Arbeitskammer der Überdruck und die 
passiven Erd- und Wasserdrücke entgegen. 
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Grafik 12: Einwirkungen im Bauzustand „Endaushub“ mit Druckluft 
 
Als Fazit der diversen Berechnungen und Sicherheitsbetrachtungen wurden folgende einfache Grundsätze 
definiert: 
1. Das Ausreissen des Deckels bei Überdruck kann zu einem Versagen des gesamten Systems führen. 

Deshalb musste beim Maximaldruck die resultierende Kraft aller Belastungen nach unten gerichtet sein. 
Das heisst, die vorhandenen Mantelreibungskräfte entsprachen den vorhandenen Reserven gegenüber 
dem Ausreissen. 

2. Die Setzungen der Decke bei einem tieferen Überdruck oder bei speziellen Baugrund- oder 
Belastungsverhältnissen konnten nicht exakt ermittelt werden und variierten sehr stark. Als 
Setzungsreserve wurde der Spriessdeckel über dem 2-fachen Rechenwert der Setzungen, d.h. 10 cm 
über dem Sollmass betoniert. 

3. Bei einem Druckabfall bis 0.00 bar darf die Decke nicht einstürzen und ausserhalb des 
Endaushubbereichs die Decke nicht einsinken, weshalb in diesem Bereich Vertikalspriesse mitgeführt 
wurden. 

 
4.4 Herausforderungen im Stahlbetonbau 
In den verschiedenen Bauzuständen wirkten auf alle Bauteile unterschiedlichste Belastungen. In den 
folgenden Kapiteln werden zwei interessante Elemente erläutert. 
 
4.4.1 Tragfähigkeit und Gebrauchstauglichkeit des Anschlusses Spundwand - Tunneldecke 
Die Dimensionierung des Anschlusses der Spundwand an die Tunneldecke gestaltete sich äusserst 
komplex, wobei die Spundwandbohlen im Kopfbereich möglichst biegesteif mit der Tunneldecke zu 
verbinden und die je nach Bauphase auftretenden Zug- und Druckkräfte in die Bohlen abzugeben waren. 
Zudem sollten in diesem Bereich keine Luftverluste durch Öffnungen des Anschlusses und Umläufigkeit 
entlang der im Beton eingebundenen Spundwand eintreten. 
 
Der Anschluss wurde mit einer entsprechenden Bewehrung sowie Bewehrungsdurchdringungen durch die 
Spundwände und mit auf die Spundwände geschweissten Kopfbolzendübeln gewährleistet. 

 
Foto 5: Detail Anschluss Spundwand/Tunneldecke 
 
Da dieser Rahmenecken nur für den Bauzustand massgebend war, wurden Einschränkungen in der 
Gebrauchstauglichkeit akzeptiert. Um sicherzustellen, dass diese zu keinen Problemen in der 
Bauausführung unter Druckluft führten, wurde ein 1 zu 1 Versuch durchgeführt, bei dem im Startbereich des 
Druckluftabschnittes vier Etappen à je 10 Meter auf das Endaushubniveau ausgehoben wurden, wie dies 
später unter Überdruck erfolgte. Nach jeder Aushub-Etappe wurden die Magerbetonsohle und die 
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Bodenplatte erstellt, wobei während den ganzen Arbeiten eine tägliche Überwachung und Einmessung der 
Spundwände sowie eine Bodenbeurteilung stattfand, um bei allfälligen Anzeichen von zu grossen 
Deformationen oder eines hydraulischen Grundbruches sofort Gegenmassnahmen einleiten und den 
Aushub stoppen zu können. Die gemessenen Deformationen lagen deutlich unter den Rechenwerten. Nach 
Abschluss des Versuchs konnte festgestellt werden, dass in keinem Punkt des Decken-
Spundwandanschlusses Probleme infolge von Deformationen oder Abplatzungen aufgetreten waren. 
Aufgrund der Berechnungen und des Versuchs wurden der «Schlupf» in den stark beanspruchten 
Spundwandschlössern und mögliche lokale Betonabplatzungen im Rahmenecken akzeptiert. 

 
Foto 6: Aushubarbeiten im Rahmen des Grossversuches ohne Druckluft bis auf Endaushubniveau! 
 
4.4.2 Beanspruchung der Tunneldecke 
Die Tunneldecke musste auf die unterschiedlichsten Bemessungssituationen und Bauzustände 
dimensioniert werden: 
 
1. Eigengewicht der Decke mit Vorschüttung. 
2. Maximaler Überdruck mit max. Rahmeneckeinspannung. 
3. Minimaler Überdruck mit min. Rahmeneckeinspannung. 
4. Aussergewöhnliche Einwirkung bei Druck = 0 bar und keiner Rahmeneckeinspannung. 
5. Wände betoniert, Druck abgelassen, Wände noch nicht fertig hinterfüllt 
 
Diese zahlreichen Anforderungen führten zu einer sehr massiven Bewehrung der Tunneldecke. 

 
Foto 7: Massive Deckenbewehrung 
 
4.5 Zusammenhänge der verschiedenen Gleichgewichtsfaktoren 
Die nachfolgende Grafik zeigt auf, wie die verschiedenen beeinflussbaren und nicht beeinflussbaren 
Faktoren für das statische Gleichgewicht zusammenhingen und sich gegenseitig beeinflussten. Die Folge 
daraus war, dass die Projektierung sehr enge Randbedingungen vorgab, welche die Unternehmung in der 
AVOR-Phase intensiv beschäftigten. Das folgende Kapitel 5 zeigt einige wichtige Punkte der AVOR für die 
Ausführungsphase auf. 
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Grafik 13: Abhängigkeiten der verschiedenen Einflussfaktoren für das „Gleichgewicht“ 
 
5. Herausforderungen AVOR Ausführung (TU) 
5.1 Risikoanalyse  
Die im Rahmen der Evaluation der Bestvariante in den Vordergrund gerückte Lösung mit dem 
Deckelbauverfahren unter Druckluft wurde bereits früh einer umfassenden Risikobetrachtung unterzogen, da 
sie eine zuverlässige, dauerhafte Druckluftversorgung voraussetzte. Folgende Gefährdungsbilder fanden 
besondere Beachtung: 
 
- rascher oder langsamer Druckabfall 
- Druckanstieg 
- Menge der Überschüttung (Auflast) in verändertem Baugrund 
- Anstieg der beiden Grundwasserspiegel 
- Gefährdungsbilder gemäss SUVA (Feuer etc.) 
 
Die daraus resultierenden Massnahmen stellten die wichtigsten Herausforderungen für die Ausführung dar 
und wurden deshalb in der Vorbereitungsphase besonders intensiv bearbeitet. 
 
5.2 Systemsicherheit Druckluft- und Schleusenanlage 
Zentrales Element der angebotenen Variante war die Aufrechterhaltung des Überdruckes in der 
Arbeitskammer zwischen 0.4 und 0.6 bar im Regelprofil und später von 0.71 bar für den Bereich der 
Aufweitung der Haltestelle Allmend. Ein Abfall der Druckluft unter 0.4 bar hätte zu einem Kollaps des 
Systems geführt, wobei insbesondere die Tunneldecke mit den Spundwänden infolge der Auflast in den 
Baugrund eingesunken wäre. Für diesen Fall wurden vertikale Spriesse (Baumstämme) zwischen der 
Tunneldecke und der Bodenplatte vorgehalten, welche diese Setzungen verhindert hätten. Diese 
Vertikalspriesse waren im Bereich des Endaushubes bis zur Erstellung der Seitenwände erforderlich. Die 
umfangreichen Massnahmen zur Verhinderung des unzulässigen Druckabfalls werden in den folgenden 
Kapiteln kurz erläutert. 
 
5.2.1  Druckluftanlage 
Die Druckluftanlage mit Kompressorenhalle wurde durch die Spezialfirma Pressluft Frantz geliefert und 
eingerichtet. In der 10x41 Meter grossen Halle wurden neun ölfrei verdichtende Kompressoren sowie die 
dazugehörige Kühlanlage (Druckluft-Nachkühler) mit Kühlwasserbecken eingerichtet. Drei dieser 
Kompressoren des Typs VML 60 waren mit Frequenzumrichtern ausgerüstet. Der maximale Luftbedarf in der 
bis zu 623m langen, 14m breiten und 9m hohen Arbeitskammer wurde aufgrund von Lekageversuchen auf 
296m3/min zuzüglich 50% Sicherheitsmenge gemäss Druckluftrichtline festgelegt. Zum schnelleren Belüften 
der Materialschleuse wurde ein separater Kompressor beigestellt. Insgesamt standen 9 Kompressoren mit 
einer Fördermenge von max. je 72 m3/min bei 0.7 bar Überdruck zur Verfügung. 5 Kompressoren deckten 
den maximal zu erwartenden Luftbedarf ab, 4 Stück dienten als Reservemaschinen. Als letzte Sicherheit 
wurde beim Lieferanten ein baugleicher Kompressor vorgehalten, der innerhalb von 48 Stunden auf die 
Baustelle hätte geliefert und eingebaut werden können. Die Personenschleuse wurde von einem weiteren 
Kompressor (10bar, 20m3/min) mit zwischengeschaltetem Windkessel und Atemluftfilter versorgt. 
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Foto 8: Kompressorenhalle 
Ab der Kompressorenhalle wurden sämtliche für den Druckluftbetrieb erforderlichen Leitungen und 
Steuerkabel aus Sicherheitsgründen doppelt geführt. Auch die computergestützte Steuerung der Anlage 
wurde zweifach installiert und eingerichtet. Sie hätte bei einem Druckabfall unter vorgängig definierte 
Interventionswerte den baustelleninternen Pikettdienst sowie die druckluftbefähigten Bauführer alarmiert. Zur 
Begrenzung des Überdrucks nach oben war ein Überdruckventil vorgesehen. 
Die Kompressoren wiesen einen Strombedarf von je 250 kW auf, welcher über zwei 20 kV-Trafos abgedeckt 
und bei einem Stromausfall mit zwei 1’000kVA Notstromaggregaten abgesichert wurde. An jedem 
Kompressor war ein wassergekühlter Druckluft-Nachkühler montiert, welcher die Austrittstemperatur der 
komprimierten Luft von 115 °C auf 25 °C abkühlte. Im Normalbetrieb waren 30-50 m3/h Kühlwasser 
erforderlich. Dieses wurde aus den Filterbrunnen der Grundwasserhaltung bezogen und den 
Wärmetauschern über einen redundant eingerichteten Kühlwasserkreislauf zugeführt. Die Steuerung der 
Druckluftanlage erfolgte aufgrund der Drucksensoren in der Arbeitskammer und in der Materialschleuse. Die 
Regelgenauigkeit des Gesamtsystems garantierte maximale Druckabweichungen von +/- 30 mbar. 
 
5.2.2  Schleusenanlage 
Sowohl die hufeisenförmige, 30 m lange Materialschleuse mit einem Durchmesser von über 4 m, als auch 
die Personenschleuse wurden von der Firma Haux-Life-Support GmbH geliefert. Um den Montageaufwand 
vor Ort zu minimieren, wurde als revolutionäre Neuerung im Werk in Cuxhaven zum ersten Mal eine 
Materialschleuse aus Stahl gefertigt und in zwei 15 m langen Teilen als Ausnahmetransport durch ganz 
Deutschland auf die Baustelle in Luzern transportiert. 

 
Foto 9: Ankunft der ersten Schleusenhälfte auf der Baustelle 
 
Durch die werkseitige Vorfertigung der Schleuse konnte eine hohe Qualität der Verschweissung der 
einzelnen Stahlblech-Segmente erzielt werden. Um eine Beschädigung der Schleusentore durch den 
Zugbetrieb und den damit verbundenen unkontrollierten Druckabbau zu verhindern, wurden beidseitig der 
Schleusentore hydraulisch gesteuerte, massive Stahlbalken errichtet. Diese hätten einem Zuganprall (80 t) 
mit einer Geschwindigkeit von 5 km/h widerstanden und schützten die Schleusentore vor Beschädigungen. 
Die gesamte Drucklufteinrichtung in der Kompressorenhalle, die Druckluftleitungen sowie die 
Schleusenanlagen wurden mittels diversen Alarmsystemen gegen Sabotage gesichert. Sämtliches Personal, 
welches die Druckluft- und Schleusenanlagen bediente, wurde gemäss den einschlägigen Richtlinien und 
Verordnungen geschult und instruiert. 
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5.3 Systemsicherheit Baugrubenabschlüsse 
5.3.1  Dichtigkeit Spundwände 
Bislang wurden ähnliche Bau-Verfahren mit Druckluft immer im Zusammenhang mit Schlitzwänden oder 
einer überschnittenen Bohrpfahlwand angewendet. Deshalb konnte niemand auf Erfahrungen betreffend 
Luftdichtigkeit von Spundwänden in den Schlössern zurückgreifen. Man war jedoch überzeugt, dass mittels 
zusätzlicher Abdichtungsmassnahmen unter Überdruck die Spundwandschlösser im Bereich des erfolgten 
Aushubes abgedichtet werden können. Da auch unterhalb der Aushubkote mit Luftverlusten durch die 
Spundwandschlösser zu rechnen war, entschied man sich im Herbst 2008 dazu, einen Versuch 
durchzuführen. Dafür wurde ein Spundwandkasten in den Boden gerammt und mit einer Betonplatte 
überdeckt, welche später als Fundation für den Turmdrehkran verwendet wurde. Der damit entstandene 
Caisson sollte dann mit bis zu 0.7 bar Überdruck beaufschlagt werden, wobei bewusst alte 
Spundwandprofile ohne jegliche Abdichtungen in den Schlössern verwendet wurden. Leider liess sich zu 
Beginn gar kein Druck aufbauen, weshalb mit verschiedenen Fugendichtungsmaterialien versucht wurde, die 
Spundwandschlösser nachträglich abzudichten. Da für den Versuch keine Schleuse zur Verfügung stand, 
musste die Abdichtung bei atmosphärischem Druck appliziert werden, was zur Folge hatte, dass das 
aufgebrachte Dichtmaterial bis zum nachfolgenden Druckaufbau jeweils vom äusseren Grundwasserzustrom 
weggeschwemmt und die vorgesehenen Drücke nie über längere Zeit aufgebracht werden konnten. Der 
Versuch wurde mit der Erkenntnis abgebrochen, dass für die vorgesehenen Arbeiten zwingend neue 
Spundwände mit Beltandichtungen in den Schlössern bestellt werden mussten. Durch diese bituminöse 
Dichtmasse sollte eine deutlich höhere Wasserdichtigkeit und damit auch Luftdichtigkeit erzielt werden. In 
kleinen Versuchsanordnungen wurden diverse Fugendichtungsmassen und weitere Abdichtungsmaterialien 
getestet, wobei auch hier das Problem war, dass man diese Materialien nie unter Überdruck applizieren 
konnte. So mussten weitere Abdichtungsversuche auf die Probeläufe in der ersten 120 Meter langen 
Arbeitskammer vertagt werden. Diese ersten Versuche zeigten deutlich geringere Luftverluste als erwartet. 
Trotzdem wurden die Spundwandschlösser aus wirtschaftlichen Überlegungen nachgedichtet. 
 
5.3.2  Dichtigkeit Spundwand-Deckenanschluss (biegesteifer Anschluss) 
Auch der im Kapitel 4 erwähnte biegesteife Spundwand-Deckenanschluss bedeutete eine latente 
Ausbläsergefahr. Aus statischen Gründen musste die untere Deckenarmierung durch die Spundwände 
geführt werden. Die dafür erforderlichen Durchdringungslöcher lagen nur 40 mm oberhalb der 
Betonuntersicht (Betonüberdeckung). Es musste erwartet werden, dass selbst minimale Verformungen der 
Spundwände zu erheblichen Luftverlusten führen würden. Es war deshalb vorgesehen, den 
Deckenanschluss mit Folie abzudichten. Erste Erfahrungen anlässlich der Probeläufe zeigten jedoch, dass 
dieser Anschluss während den Druckluftarbeiten keine gravierenden Probleme bereiten sollte. 
 
5.3.3  Dichtigkeit Schottwände 
Um das Volumen der Druckluft-Arbeitskammer möglichst klein zu halten, wurden auf dem Voraushubniveau 
in einem Abstand von jeweils 90 Metern Schottwände eingebaut. Diese wurden als Rühlwände mit vertikalen 
Stahlträgern und einer Ausfachung mit Holzbohlen aufgebaut. Die horizontalen Kräfte wurden oben mittels 
Stahlschuhen in die Betondecke, und unten durch einen Betonriegel in eine Spriessplatte eingeleitet. Als 
Spriessplatte wurde die Fundation der Deckenschalung auf einer Länge von 8 Meter stehen gelassen. Als 
Dichtung diente eine Plastikfolie, welche über die Schottwand gespannt und seitlich an Decke, Spundwand 
und Betonriegel abgeklebt wurde. Anlässlich der Druckluftversuche zeigte sich, dass die Luft die Schottwand 
durch den Boden unterströmte. Es wurde deshalb eine ergänzende, bis unter das künftige Aushubniveau 
reichende Spundwandabschottung angeordnet. 
 
5.4 CE-Konformität Druckluft- und Schleusenanlage 
Eine weitere grosse Herausforderung war die Forderung der SUVA, dass für die Gesamtanlage eine 
Konformitätserklärung beizubringen war. Diese hatte die gesamte baustellenspezifische Konzeption, die 
Druckluftproduktion, die Schleusenanlagen, den Rohrleitungsbau sowie die Bauten der Arbeitskammer inkl. 
allen Überwachungs- und Steuerungselementen zu beurteilen. In der Folge mussten umfangreiche 
Risikoanalysen und Sicherheitskonzepte ausgearbeitet werden. 
In enger Zusammenarbeit mit der Swiss TS wurden auf Basis der geltenden Schweizer, resp. EU-
Verordnungen, Richtlinien und Normen (Maschinenrichtlinien, Druckgeräteverordnung, Druckluftverordnung 
und weiteren ca. 50 Grundlagedokumenten) die geforderten Dokumente erarbeitet, geprüft und die CE-
Konformität bescheinigt. Damit sollte der definitiven Erlangung der Betriebsbewilligung nichts mehr im Wege 
stehen. Eine ausführliche Erläuterung der Anforderungen zur Erreichung dieser „Betriebsbewilligung“ würde 
den Rahmen dieses Beitrags definitiv sprengen, weshalb hierauf verzichtet wird. 
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6. Herausforderungen der Ausführung 
Um das Volumen der Arbeitskammer unter Überdruck sowie die Luftverluste durch die Spundwände zu 
minimieren, waren in einem Abstand von 90 Metern Abschottungen vorgesehen, welche einen Meter in den 
Baugrund eingebunden wurden. Damit sollte ein Unterströmen der Schottwand verhindert werden. Die erste 
Kammer wurde Anfang Dezember 2009 mit 0.3 bar Überdruck beaufschlagt. 
 

 
Grafik 14: Probephase Druckluftbetrieb 
 
Nach Erhöhung des Überdrucks auf 0.57 bar stiegen die Luftverluste auf bis zu 180m3/min. 
 
Diese Luftverluste zeigten sich durch Luftblasen entlang der Tunneldecke an der Oberfläche, sowie bei 
diversen Leckstellen. Sie lagen aber immer noch im Rahmen der Erwartungen. 
 

 
Grafik 15: „Ausbläser über die Splitt-Verfüllungen der Wellpoint-Filter“ 
 
Nach wenigen Tagen fand aber die Luft über die Splitt-Verfüllungen der Wellpoint-Filter einen Weg in eine 
durchlässige horizontale Schicht, sodass es unter der Abschottung durch zu einem regelrechten Ausbläser 
kam. 
 
Die Erkenntnis daraus war, dass die geplante Einbindung der Abschottung bei ungünstigem Baugrund nicht 
genügte. Es musste eine tiefere Abschottung bis unter das Aushub-Niveau erstellt und ins Grundwasser 
eingebunden werden. Da diese nur noch vor der bereits betonierten Tunneldecke realisierbar war, wurde die 
erste Arbeitskammer plötzlich 440 Meter lang und brachte natürlich ein grösseres Risiko von Luftverlusten 
mit sich. 
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Foto 10: Neue, tiefer gründende Abschottungs-Massnahme 
 
Auf dem Foto 10 ist die neue Abschottungs-Massnahme unter der Tunneldecke ersichtlich. Die Spundwände 
sind 9 Meter in den Baugrund gerammt und mit einem Betonriegel mit den stehenden Stahlträgern 
verbunden. Die Ausfachung erfolgte mit Kanthölzern und zur Abdichtung wurde die Schottwand mit einer 
Folie belegt. 
Mit dieser Massnahme entstand eine Arbeitskammer, welche wie eine „Schuhschachtel“ mit der Öffnung 
nach unten in den Baugrund gedrückt und im Grundwasser eingebunden wurde. 
 
Als weitere Massnahme wurden während der Erstellung des neuen Querschotts sämtliche 
Spundwandschlösser mit einer Flüssigfolie abgedichtet. Dieses Material konnte unter atmosphärischen 
Bedingungen mit geringem Aufwand aufgetragen werden. 
 
Weitere Undichtigkeiten konnten danach unter Überdruck mit einer bituminösen Abdichtungsmasse und 
handelsüblicher Baufolie ausgebessert werden. Das Resultat liess sich zeigen, mit diesen Massnahmen 
konnten die Luftverluste trotz einer vier Mal grösseren Arbeitskammer um circa 50% reduziert werden, 
sodass später auf die Nachdichtung sogar vollständig verzichtet werden konnte. 
 
Am 10. Februar 2010 wurde die nun 440 Meter lange Arbeitskammer mit Druckluft beaufschlagt. Dank dem 
„Schuhschachtel-Prinzip“ konnte der Überdruck von 0.57bar fortan problemlos gehalten werden. Die 
Luftverluste lagen in der Folge weit unter den Erwartungen und der Überdruck bewegte sich in einem 
Schwankungsbereich von +/- 0.01bar. Die Aushub- und Betonarbeiten funktionierten dank der Probephase 
ohne Druckluft auch unter Überdruck von Beginn weg. 
In der Folge konnten pro Woche 20-30 Meter Aushub, 20 Meter Bodenplatte sowie 40 Meter Wände erstellt 
werden, womit die ursprünglich angestrebte Leistung bei weitem übertroffen wurde! Dank weiteren 
Optimierungen, insbesondere im Bereich der zeitkritischen Logistik, konnten die Aushubarbeiten statt in den 
vorgesehenen 15 Monaten in nur 9 Monaten abgeschlossen werden. Die Unternehmung profitierte dadurch 
von den viel kürzeren Vorhaltezeiten der Druckluftinstallationen, den viel geringeren Stromkosten für die 
Druckluftkompressoren, aber auch von der deutlichen geringeren Gesamtstundenzahl der Mitarbeiter unter 
Druckluft. 
 
Der Bauherr profitierte davon, dass die Unternehmung ihr Versprechen halten konnte und der Rohbau des 
Allmendtunnels ein Jahr früher der Ausrüstung und Bahntechnik übergeben werden konnte. Damit konnte 
auch die Zentralbahn den Tunnel und die neue Linienführung Ende 2012 und somit ein Jahr früher als 
geplant in Betrieb nehmen. 
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7. Schlussfolgerungen 
Tagbautunnel im Deckelbauverfahren mit Überdruck wurden bereits bis ins 19. Jahrhundert zurück in 
vereinfachter Form in Deutschland und England erstellt, wobei die Tunneldecke stets auf Schlitzwände oder 
eine Bohrpfahlwand abgestützt wurde oder mit Stahl-Caissons gearbeitet wurde. Die Kombination mit 
Spundwänden als luftdichtem Baugrubenabschluss war jedoch mit speziellen Herausforderungen 
verbunden, welche mangels Erfahrung eine umfassende und langwierige Vorbereitungsphase bedingten. 
 
Mit der gewählten Variante hat die Implenia Schweiz AG als Totalunternehmung diese Aufwendungen auf 
sich genommen und zusammen mit der Ingenieurgemeinschaft Mut zu einem neuartigen Bauverfahren 
bewiesen. Dieser Mut ist in der heutigen Zeit notwendig, um mit innovativen - für den Kunden 
kostengünstigen - Ideen umwelt- und termingerechte Lösungen anbieten zu können. Der Pioniergeist wurde 
bei dem Projekt IZL zur Zufriedenheit aller Beteiligten belohnt! 
 
 
8. Quellennachweise/Literatur 
[1] Nutzungsvereinbarung Ausbau Zentralbahn, Doppelspur und Tieflegung Luzern 
[2] Besondere Bestimmungen Ausbau Zentralbahn, Doppelspur und Tieflegung Luzern 
[3] Erdwissenschaftlicher Bericht zum Ausbau Zentralbahn der Mengis+Lorenz AG (heute Keller+Lorenz 

AG) vom 17.07.2007 
[4] Technischer Bericht Bauprojekt des Anbieters Implenia Bau AG 
[5] Technischer Bericht Auflageprojekt 
 
 
Unter folgendem Link kann ein eindrücklicher Film zu dem ausserordentlichen Deckelbauverfahren unter 
Überdruck, welches für die Erstellung des Allmendtunnels angewendet wurde, betrachtet werden: 
 
 
http://www.implenia.com/de-ch/medien/mediathek/filme/ingenieurtiefbau/zentralbahn-luzern.html 
 
 
Autor: 
Jürg Biese 
Dipl. Bauingenieur ETH/SIA 
Stv. Head Tunnelling/Area Manager Switzerland 
 
Implenia Schweiz AG 
Tunnelling & Civil Engineering 
Husacherstrasse 3 
CH-8304 Wallisellen 
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Stabilisierung einer Rutschung in Wynau / BE 
 
1 Einleitung 
Bereits beim Bau der Zentralbahn Bern – Olten um 1850 wurde die instabile Hangzone am Fusse der "Hö-
chi" – einem Hügelzug zwischen den Gemeinden Roggwil-Wynau und Aarwangen – erkannt. Damals ent-
schied man sich, den Hangfuss mittels einer Gegenkurve zu umfahren; ein von Archäologen während der 
Bauarbeiten der Neubaustrecke gefundener ehemaliger Entwässerungsstollen zeugt heute noch von dem 
Vorhaben, den Hang zu drainieren. 
 
Mit dem Bau der Neubaustrecke (NBS) Mattstetten – Rothrist Anfang 2000 wurde die Linienführung ange-
passt, so dass das neue Bahntrassee den Hangfuss anschneidet. Trotz der ausgeführten Sicherung durch 
eine aufgelöste Pfahlwand und Drainagebohrungen konnten die Kriechdeformationen des Hanges nicht ge-
stoppt werden. Sanierungsmassnahmen schlugen fehl, so dass man nach neuen Möglichkeiten zu Siche-
rung des Hangs suchte. 
 

2 Massnahmen während des Baus der NBS 
Bereits im Planungsstadium der Neubaustrecke sind die geologischen und hydrogeologischen Verhältnisse 
im Bereich der Höchi untersucht worden. Da die definitive Linienführung der NBS jedoch nur den Hangfuss 
der Höchi tangierte, konzentrierte man sich bei der Projektierung auf den unmittelbaren Einflussbereich des 
neuen Bahntrassees. Zur Sicherung des Hangfusses führte man eine aufgelöste Bohrpfahlwand mit bis zu 
18 m langen Pfählen Ø 1.30 m im Abstand von a = 3.0 m aus. Die Pfahlköpfe wurden mit einem Kopfbalken 
verbunden, in den bereits Aussparungen für eine allenfalls später auszuführende Rückverankerung der 
Pfahlwand oder für Drainagebohrungen eingebaut wurden. Bereits im Zuge der Herstellung der Pfahlwand 
verursachten artesische Wasserdruckverhältnisse Schwierigkeiten beim Bohren und Betonieren der Pfähle. 
 
Nach Inbetriebnahme der NBS wurden die Deformationen des Pfahlkopfriegels, des Trassees und des Han-
ges laufend geodätisch und über Inklinometer überwacht. Im Jahr 2007 ist der definierte Interventionswert 
einer horizontalen Verschiebung des Pfahlkopfes überschritten worden. Gemäss ursprünglicher Bauplanung 
sind daher vom Unterhaltsweg zwischen Bahntrassee und Pfahlwand diverse Drainage- und Ankerbohrun-
gen ausgeführt worden. Hierbei wurden mehrfach stark wasserführende Bereiche angebohrt, was insgesamt 
zu einer Absenkung des Wasserdruckspiegels unmittelbar hinter der Pfahlwand führte. 
Die Injektion der Verankerungsstrecken der Anker stellte die Ausführenden vor grosse Probleme, da auf-
grund des anstehenden Wasserdrucks und der freigespülten Scherzone grosse Mengen an Injektionsgut 
unkontrolliert abflossen. Von den insgesamt acht ausgeführten Versuchsankern konnte nur einer die erfor-
derliche Tragfähigkeit erreichen. 
 
Die Bauherrschaft entschloss sich daher, die Sanierungsmassnahmen abzubrechen und mit einer begrenz-
ten Ausschreibung bei vier Ingenieurbüros alternative Konzepte zur Stabilisierung des Hanges zu suchen. 
 

3 Ergänzende Baugrunduntersuchung 
Im Zuge einer detaillierten Durchsicht aller seit Planungsbeginn in den 1980er Jahren ausgeführten Bohrun-
gen im Bereich der Höchi wurde man darauf aufmerksam, dass im rückversetzten Hangbereich teilweise 
sehr hohe artesisch gespannte Bergwasserdrücke anstehen müssen. 
 
Aufgrund dieser Erkenntnis ist bei der Bauherrschaft die Durchführung einer ergänzenden Baugrundunter-
suchung beantragt worden, mit dem Ziel, die hydrogeologischen Verhältnisse in grösserer Distanz zum 
NBS-Trassee zu erkunden. Im Herbst / Winter 2009 sind daher sieben weitere Bohrungen mit Tiefen bis 
45 m abgeteuft worden, wovon fünf Bohrungen in bisher nicht untersuchten Bereichen bis rund 100 m ortho-
gonal zur NBS-Achse angeordnet wurden. Die Bohrungen sind intensiv mit Porenwasserdruckgebern be-
stückt worden; das angeschlossene Erfassungssystem ermöglichte eine online-Abfrage der Messdaten. 
 
Die ergänzenden Erkundungsbohrungen bestätigten den bereits bekannten geologischen Aufbau: Unter ei-
ner 5 m bis 8 m mächtigen Deckschicht aus Gehängelehm und Grundmoräne der Riss-Eiszeit stehen die 
Sandsteine und Mergel der Unteren Süsswassermolasse an. Da es sich bei der Höchi um eine Antiklinale 
am Nordrand der Molasse handelt, fallen die Schichten der Molasse mit etwa 30° nach Süden ein. Mergel- 
und Sandsteinschichten haben stark variierende Mächtigkeit zwischen wenigen Dezimetern bis zu 20 m. 
Entgegen der früheren Annahme konnte in den Bohrungen eine stark entfestigte Zone, welche als Gleit-  
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oder Scherzone interpretiert wird, bis in eine Distanz von etwa 80 m orthogonal zum NBS-Trassee nachge-
wiesen werden (Bild 1). 
 

  
Bild 1: geologisches Querprofil 
 
Besonders aufschlussreich sind die gemessenen Porenwasserdrücke: Während sich im vorderen Bereich 
des Hanges beim Zufahrtsweg zur Liegenschaft Motzet sowie am Rand des Waldschutzgebietes artesisch 
gespannte Wasserdrücke von bis zu 5 m über Terrain feststellen liessen, wurden im hinteren Hangbereich 
Wasserdrücke von bis zu 75 mWS gemessen. Dies entspricht einem artesischen Wasserdruck von über 
30 m über Terrain. Diese hohen Wasserdrücke aus weiter vom NBS-Trassee entfernten Bereichen waren in 
den bisherigen Überlegungen nicht berücksichtigt worden.  
 

4 Rückrechnung der bestehenden Situation 
Auf Basis dieser neuen geologischen und hydrogeologischen Erkenntnisse ist eine Rückrechnung der be-
stehenden Situation ausgeführt worden. Ziel hierbei war nicht die exakte wissenschaftliche Aufarbeitung aller 
bisher bekannten Details, sondern die rechnerische Erfassung von grundlegenden Zusammenhängen. Im 
Programmsystem Slope/W wurde daher ein vergleichsweise einfaches System modelliert, das es aber zu-
liess, den Einfluss verschiedener Randbedingungen zu untersuchen. 
 
Die Rückrechnung des Zustandes vor der Sanierung liess darauf schliessen, dass sich der gesamte Hang 
im labilen Gleichgewicht befand. Je nach Ansatz des Wasserdrucks, der Wirkung der Verdübelung durch die 
bestehende Pfahlwand sowie der Mächtigkeit der Gleitzone und deren geotechnischer Parameter konnten 
globale Standsicherheiten um FoS ≈ 1.0 festgestellt werden. 
 
Aufgrund der Grösse der zu sanierenden Rutschmasse erachtete man von Beginn an den zusätzlichen Ein-
bau stützender oder widerstehender Elemente als kritisch, da die aufzunehmende Gesamtkraft technisch 
kaum aufzubringen schien. 
 
Zur Planung der Sanierungsmassnahmen konzentrierte man sich daher auf eine Reduktion des Bergwas-
serdrucks, um so einerseits die wirksamen abtreibenden Kräfte zu reduzieren und andererseits die mobili-
sierbaren rückhaltenden Kräfte zu erhöhen. Vergleichsberechnungen zeigten, dass eine Reduktion der arte-
sisch gespannten Wasserdrücke in etwa auf Geländeoberkante zu einer Erhöhung der Standsicherheit von 
rund 30 % führen kann. Eine weitere Absenkung des Bergwasserdrucks bewirkt allerdings nur einen gerin-
gen Zuwachs an rechnerischer Standsicherheit. 
Durch die Berechnungen konnte auch aufgezeigt werden, dass eine Absenkung des artesischen Wasser-
drucks eine grundlegende Änderung des Gesamtspannungszustands in dem betrachteten Perimeter bewir-
ken wird. Je nach Absenkziel und geometrischen Verhältnissen wurden so horizontale Zusatzdeformation 
von einigen Zentimetern und Setzungen im Dezimeterbereich prognostiziert. Es wurde von einer Konsolida-
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tionszeit von rund einem Jahr nach Abschluss der Hauptarbeiten ausgegangen, bevor sich wieder homoge-
ne Spannungsverhältnisse im betrachteten Hangbereich ausbilden. 
 

5 Planung und Ausführung der Sanierungsmassnahmen 
Die vorangegangenen Untersuchungen zeigten, dass eine Absenkung des Bergwasserdrucks zum Abbau 
der artesisch gespannten Wasserdrücke die wirksamste Sanierungsmethode sein wird. Die Planung der 
Massnahmen musste die folgenden Randbedingungen erfüllen: 

• Nutzung der SBB-eigenen Landparzelle, 
• Keine Baumassnahmen im Bereich der Neubaustrecke, 
• Keine langfristigen Auswirkungen auf das  bestehende Waldschutzgebiet, 
• Möglichst unterhaltsarme Konstruktion ohne grössere laufende Betriebskosten.  

 
Es stellten sich die Fragen: 

• Wo und wie kann am sinnvollsten drainiert werden? 
• Wie viel Wasser kann entnommen werden, ohne den Wald zu schädigen? 
• Wie kann das Drainagewasser abgeleitet werden? 

 
Die Baugrunderkundung hatte gezeigt, dass die massgebenden Bergwasserdrücke in einer Tiefe von ca. 
30 m unter Terrain anstehen und dass der Wasserdruck im Hangbereich etwa 50 m hinter der Parzellen-
grenze der SBB am grössten ist. 
Man entschied sich für den Bau von drei vertikalen Drainageschächten, welche am äussersten Rand der 
SBB-Parzelle unmittelbar an das Waldschutzgebiet angrenzend zu liegen kamen. Aus diesen Schächten 
wurden Horizontalfilterbrunnen mit einer Länge von bis zu 50 m fächerförmig hergestellt. Um das drainierte 
Wasser ableiten zu können, wurden die drei Schächte mit einem Mikrotunnel DN 800 verbunden und an eine 
bestehende Leitungsquerung unterhalb des NBS-Trassees angeschlossen, siehe Bild 2 und Bild 3. Nach der 
Trasseequerung wird das Wasser gemäss Bewilligung des AWA in den nahegelegenen Brunnbach eingelei-
tet. 
 

 
Bild 2: Situation mit den wesentlichen Konstruktionselementen 
 
Die Drainageschächte haben eine Tiefe von jeweils ca.  15 m, so dass die Schachtsohle in etwa auf Höhe 
des NBS-Trassees liegt. Die Schächte haben einen Innendurchmesser von 6.0 m und wurden durch eine 
permanente überschnittene Bohrpfahlwand aus Pfählen Ø 90 cm gesichert. Pfähle, welche später vom 
Mikrotunneling durchfahren wurden, wurden mit GFK-Bewehrung armiert. 
Um in der Bauphase eine Wasserhaltung zu betreiben und um in der Endphase die Auftriebssicherheit der 
Schachtsohle zu gewährleisten, wurde je Schacht ein 30 m tiefer Vertikalfilterbrunnen erstellt. Die unteren 
15 m wurden mit Schlitzbrückenfilter aus nichtrostendem Stahl und Kiesfilterschicht ausgebaut. Im Endzu-
stand sind diese Brunnen in die Bodenplatte eingebunden worden und dienen als Überlaufbrunnen. Die obe-
re Hälfte der Filterbrunnen diente als bauzeitliche Wasserhaltung und wurde im Zuge des Schachtaushubs 
zurück gebaut. 
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Bild 3: Schnitt durch den Schacht Mitte mit den wesentlichen Konstruktionselementen 
 
Nach Abteufen der Schächte konnte die Verbindung zwischen den einzelnen Schächten im Mikrotunneling-
verfahren hergestellt werden. Die Anwendung des Mikrotunnelverfahrens war notwendig, da trotz lokaler 
Wasserhaltung in den Schächten in der Achse der Vortriebsstrecke noch immer Wasserüberdrücke mit 
Druckniveaus von ca. 25 mWS vorherrschten. Um einen Wassereintritt in den Tunnel zu vermeiden, musste 
auf jeden Fall ein Verfahren mit einer steuerbaren dichten Ortsbrust ausgeführt werden, so dass die Wahl 
auf das Mikrotunneling fiel. 
 
Nachdem das Mikrotunneling komplett aufgefahren und der Anschluss an die Ableitung hergestellt war, 
konnte mit der Erstellung der Horizontalfilterbrunnen begonnen werden. Da der genaue Wasseranfall vorab 
nicht genau prognostiziert werden konnte, war es aus Sicherheitsüberlegungen zwingend notwendig, die 
Bohrarbeiten erst nach Sicherstellung eines überflutungssicheren Abflusses zu beginnen.  
Die Horizontalfilterbrunnen wurden mit einem Kleinbohrgerät in Längen zwischen 40 m und 50 m hergestellt. 
Die Bohrungen wurden mit doppelwandigen Kiesfilterohren aus Kunststoff ausgerüstet: Bei diesen speziellen 
Filtern ist zwischen einem äusseren und einem inneren Schlitzfilterrohr ein Filter aus 2mm-Einkornsand ein-
gebracht, so dass langfristig die Filterstabilität des Drainagerohres gewährleistet wird. Aufgrund des hohen 
Wasserdrucks wurden alle Bohrungen fallend mit Neigungen zwischen 5° bis 15° ausgeführt: Somit wird si-
chergestellt, dass die Drainagerohre immer voll mit Wasser eingestaut sind und es nicht zu Versinterungen 
innerhalb der Horizontalfilterbrunnen bei Kontakt des kalk- und sulfathaltigen Wassers mit Luft kommt.  
 
Nach Abschluss aller Arbeiten wurden die drei Drainageschächte mit Beton-Fertigelementen abgedeckt. 
Somit wurde einerseits ein aufwändiges Schalen der Decken vermieden, andererseits kann so die spätere 
Zugänglichkeit der Schächte sichergestellt werden, da die Betonelemente jederzeit mittels Mobilkran wieder 
abgehoben werden können. 
 

6 Messungen vor, während und nach der Bauphase 
6.1 Porenwasserdrücke 
Im Zuge der ergänzenden Baugrunduntersuchung sind in die Erkundungsbohrungen umfangreich Poren-
wasserdruckgeber eingebaut worden, die zur Überwachung der Sanierungsmassnahme dienten. 
Der Einfluss der bauzeitlichen Wasserhaltung durch die Vertikalfilterbrunnen konnte nur im Bereich des Bau-
feldes festgestellt werden: Hier war eine deutliche Reduktion des Porenwasserdrucks zu verzeichnen. In den 
weiter entfernt gelegenen Porenwasserdruckgebern konnte keine Druckreduktion festgestellt werden, was 
ein Hinweis darauf ist, dass die einzelnen Schichten nur sehr kleinräumig miteinander korrespondieren. 
 
In Bild 4 ist exemplarisch für eine Bohrung die Wasserdruckentwicklung während und nach Herstellung der 
Horizontalfilterbrunnen dargestellt. Es ist deutlich erkennbar, dass durch die Erstellung der Bohrungen resp. 
beim Anbohren wasserführender Klüfte der Porenwasserdruck stark abfällt. Rot sind zwei Anomalien wäh-
rend der Erstellung gekennzeichnet: Durch das Bohren eines Horizontalfilterbrunnens steigt der Druck in ei-
ner Tiefe schlagartig um mehrere Meter an, anschliessend dauert es Monate bis sich der Druck wieder redu-
ziert hat. Durch die Erstellung einer Bohrung sind wahrscheinlich zwei bisher voneinander getrennte wasser-
führende Kluftbereiche miteinander verbunden worden, so dass es zu einem Ausgleich zwischen den ein-
zelnen Druckniveaus kam. 
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Bild 4: exemplarische Porenwasserdruckentwicklung während und nach der Herstellung der Horizon-
talfilterbrunnen 
 
Aus Bild 4 ist der Erfolg der Drainagemassnahmen deutlich zu erkennen. Wie in Kapitel 4 beschrieben wur-
de, war es Ziel des Sanierungsprojekts, vor allem die artesisch gespannten Druckverhältnisse zu reduzieren 
und die Wasserdrücke weitgehend auf Terrainniveau abzusenken. Abgesehen von dem am tiefsten gelege-
nen Porenwasserdruckgeber, konnte dieses Ziel in allen anderen Abschnitten erreicht werden. Total wurde 
der Porenwasserdruck um rund 30 mWS abgesenkt; seit Abschluss der Sanierung haben sich die Poren-
wasserdrücke auf konstant niedrigem Niveau gehalten. 
 
6.2 Inklinometer-Messungen 
Bereits seit dem Bau der Neubaustrecke sind im Hangbereich und in der Pfahlwand mehrere Inklinometer-
Messstellen versetzt und kontinuierlich gemessen worden. Im Hang sind deutlich zwei Rutschbereiche in un-
terschiedlichen Tiefen erkennbar, während sich die Pfahlwand kontinuierlich deformiert. In den ersten Jahren 
nach Inbetriebnahme der NBS haben sich die Deformationen stetig kumuliert, bis der Deformationsgrenz-
wert erreicht worden ist. Die im Jahr 2007 ausgeführten Drainagemassnahmen führten allerdings zu keiner 
markanten Reduktion der Deformationsgeschwindigkeiten. 
 
In Bild 5 sind an einem exemplarischen Querprofil die gemessenen Deformationen bis zur Sanierung 2012 
und im Jahr nach Abschluss der Massnahmen dargestellt. Wie im Zuge der Planung bereits erwartet worden 
ist (siehe Kapitel 4), stiegen nach Erstellung der Horizontalfilterbrunnen anfangs die Deformationen stark an. 
Im Hangbereich wurde eine zusätzliche horizontale Deformation von rund 10 mm festgestellt, während sich 
die Pfahlwand als Ganzes leicht zurück verformte. 
 
Diese Deformationen sind auf die Spannungsumlagerung im Boden zurückzuführen, die sich durch die Drai-
nage des Bergwassers ergeben hat. Durch den unmittelbaren Wegfall des Wasserdrucks entfällt der Auftrieb 
auf die Gleitmasse, so dass deren effektives Eigengewicht im Bereich der Deformationszone zunimmt. Auf-
grund von Konsolidationseffekten im Untergrund nehmen aber die Reibungskräfte in der Scherzone nicht in 
der gleichen Geschwindigkeit zu: Die gesamte Rutschmasse wird also während und unmittelbar nach der 
Sanierungsmassnahme temporär destabilisiert, um dann ein stabiles Gleichgewicht zu finden. Im Folgejahr 
2013 / 2014 konnten dementsprechend auch keine weiteren Deformationen im Hangbereich und in den 
Pfählen mehr ermittelt werden. Die Rückdeformation der Pfahlwand lässt sich wiederum durch die allgemei-
ne Spannungsumlagerung und Druckentlastung erklären. 
 

99



 
Bild 5: Deformationen im Hang nach Abschluss der Sanierungsmassnahme 
 
 

7 Fazit 
Bei der Hangsanierung Roggwil-Wynau galt es, einen seit Jahrzehnten bekannten Rutschhang innerhalb ei-
nes Waldschutzgebietes so zu sanieren, dass sowohl die von ihm ausgehende Gefährdung der Verkehrsinf-
rastruktur als auch die Eingriffe in die Natur auf ein Minimum reduziert werden. 
 
Durch ein breit angelegtes Messnetz bestehend aus Inklinometern, geodätischen Messungen und versetzten 
Porenwasserdruckgebern konnte sich ein differenziertes geologisch-geotechnisches Bild der bestehenden 
Situation gemacht werden. Zur Planung einer derartigen Sanierungsmassnahme ist es unverzichtbar, sich 
ein klares und solide abgestütztes Bild der geologischen und hydrogeologischen Verhältnisse machen zu 
können. 
Da sehr hoher, artesischer Wasserdruck als Ursache für die Hangrutschung identifiziert werden konnte, sind 
Massnahmen zur Reduktion des Wasserdrucks geplant und ausgeführt worden. Eine Erhöhung der Wider-
stände durch den Einbau weiterer stützender Elemente wäre bei der Gesamtsumme der einwirkenden Kräfte 
in diesem Falle wenig Erfolg versprechend gewesen. Um derartige Rutschmassen wirksam stabilisieren zu 
können, ist nur eine Reduktion der Einwirkungen durch gezielte Drainagemassnahmen sinnvoll. 
 
Die in Roggwil-Wynau angewandte Sanierungsmethode hat sich als sehr erfolgreich erwiesen. Grundlage 
hierfür war die kontinuierliche messtechnische Überwachung des Perimeters vor und während dem Bau, so 
dass die Massnahmen gezielt ausgeführt werden konnten und der Erfolg kontrollierbar war. Dies hat es auch 
ermöglicht, am Rande des Waldschutzgebiets ein komplexes Bauwerk zu erstellen und dennoch dem Natur-
schutz grössten Stellenwert beizumessen.  
 
Der Bauherrschaft SBB Infrastruktur, Projekte Region Mitte und allen weiteren an der Planung und am Bau 
der Hangsanierung Roggwil-Wynau Beteiligten sei an dieser Stelle nochmals herzlich für ihr Engagement 
und die gute Zusammenarbeit gedankt. 
 
 
Dr.-Ing. Stefan Irngartinger 
Dr. Walter Steiner 
 
B+S AG Ingenieure und Planer 
Weltpoststrasse 5 
Postfach 313 
CH-3000 Bern 15 
www.bs-ing.ch 
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Glissement de la Frasse 
 
 
1 Contexte  
 
1.1 Introduction 
 
Le glissement de la Frasse (Figure 1) est l’un des plus importants des Alpes. Son volume actif estimé est de 
40 millions de m3. Long de 2'000 m et large de 500 à 800 m, il est bordé latéralement par la rivière de la 
Bonne Eau et en pied par la Grande Eau dont le pouvoir érosif joue un rôle déterminant dans l’entretien du 
mouvement.  
 
Avant de réaliser une galerie pour conforter le glissement en 2007, on distinguait 2 entités principales dans 
la zone active du glissement :  
 
- le grand glissement supérieur (GGS), d’une profondeur maximale de 80 m, qui présente des vitesses 

modérées, < 5-20 cm/an. 
 

- la partie inférieure, moins épaisse (environ 30 m), qui comporte une zone très active entre 2 lobes plus 
lents. 

 
La zone active se subdivise à son tour entre la zone dite +  et la zone dite ++ dont les vitesses moyennes 
sont respectivement de 20 à 40 cm/an et de 40 à 60 cm/an. 
 
La route reliant Aigle à Le Sépey traverse le glissement de la Frasse dans sa zone la plus active ce qui 
conduit à des frais d’entretien non négligeables. 
 
A noter qu’historiquement, ce glissement est très bien documenté avec des premières indications sur les 
mouvements de la route dès 1863 [1-2]. 
 
Figure 1 : Situation du glissement de la Frasse 
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2 Contexte hydrogéologique 
 
2.1 Géologie 
 
Sur la base d’un grand nombre de données (sondages, géophysique, observations in situ), un modèle 3D 
géologique de la zone du glissement a été construit. La structure géologique principale (Figure 2) est un 
synclinal couché affectant la nappe des Préalpes Médianes rigides (Trias, Jurassique et Crétacé supérieur - 
formations stables) et la nappe de la Simme (cœur du synclinal - Crétacé supérieur composé de Flysch 
argilo-gréseux et cause de l’instabilité du versant). Hormis à la Frasse, la stabilité du versant est bonne, le 
flanc renversé du synclinal formant une butée calcaire suffisante. Localement, à la hauteur de la Frasse, 
cette barrière est davantage érodée; à cela s’ajoute une faiblesse tectonique, ce qui a permis le 
développement de mouvements significatifs. 
 
La masse glissée se compose de schistes fortement altérés avec des fragments de calcaires et de 
moraines, le tout broyé par le glissement. Elle est extrêmement hétérogène et aquifère. 
 
Figure 2 : Profil en long du glissement 

 
2.2 Hydrogéologie 
 
Les mouvements de terrain sont largement dus aux variations dans le temps du champ de pression 
hydraulique. De nombreuses informations ont été récoltées au cours des années (piézomètres, mesures de 
débits, campagnes de traçage). 
 
S’il est reconnu que l’eau est la cause du glissement, la corrélation entre les phases de grosse pluviométrie 
et les accélérations du glissement est mauvaise. Cela signifie que les événements pluviométriques du passé 
interviennent dans le comportement présent du glissement.  
 
3 Modélisation du glissement 
 
Afin d’évaluer les possibilités d’assainir le glissement, il a été entrepris de modéliser en 3D le comportement 
du glissement de la Frasse par calage en tenant compte de l’ensemble des données disponibles (sondages, 
mesures in situ des mouvements, suivi de la nappe, suivi des cours d’eau et des sources, données 
climatologiques, etc.) en restant au plus près de la réalité observée. 
 
3.1 Géologie 
 
La modélisation a débuté par l’établissement d’un modèle géologique structural à une échelle plus large que 
le glissement (Figure 3) en y intégrant l’ensemble des données des sondages, afin de servir de base aux 
modèles numériques. 
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Figure 3 : Géologie 
 

 
 
3.2 Modèle hydrogéologique 
 
Dans un second temps, un modèle hydrogéologique transitoire a été établi. Il inclut les masses glissée et 
stables, afin de caractériser de façon adéquate les conditions aux limites. Les difficultés principales 
consistent  à évaluer les conditions d’infiltration et l’hétérogénéité du milieu. La modélisation a été effectuée 
avec le logiciel par éléments finis Feflow [3]. 
 
3.2.1 Conditions d’infiltration 
 
Avec un modèle d’infiltration complet couplé tenant compte des processus hydrologiques et thermiques, soit 
le système sol-plante-atmosphère (COUP model, Jansson, 2003) et en les pondérant sur des périodes allant 
jusqu’à deux ans, on parvient à trouver des corrélations et à reproduire les périodes de crise du glissement 
ainsi que les périodes plus stables en terme d’évolution des pressions interstitielles dans la masse glissée. Il 
apparaît qu’en-dehors des pics d’infiltration, environ 2/3 de l’alimentation vient des bords du glissement, le 
tiers restant provenant de la surface et qu’il n’y a pas de réels apports par le fond. 
 
3.2.2 Hétérogénéité du milieu 
 
A l’hétérogénéité naturelle des Flysch s’ajoute l’hétérogénéité liée au remaniement par le glissement avec 
des chenaux plus perméables (1e-2 m/s) dans une matrice de Flysch (1e-7 m/s). Dans le modèle, cette 
hétérogénéité complexe naturelle est sous-estimée et est représentée en lieu et place par des systèmes de 
chenaux plus perméables fictifs. En conséquence, les résultats de la modélisation doivent être lus à l’échelle 
du glissement et non pas localement au droit de chaque sondage.  
 
Les hypothèses du modèle ont été calées entre autres sur la base d’essais de pompage. Les résultats 
montrent que, conformément aux observations, l’amplitude des battements piézométriques dans le modèle 
augmente de l’amont vers l’aval. Cela provient du fait que plus un piézomètre est situé à l’aval, plus il 
répercute le cumul des flux entrant dans le glissement. La rapidité de la réaction du modèle est également 
comparable aux observations (jusqu’à 5 m en un jour). 
 
3.2.3 Saturation 
 
Le modèle est admis saturé jusqu’en surface et, de ce fait, néglige la frange non saturée superficielle, ce qui 
est sécuritaire et considéré comme admissible au vu du fonctionnement général de ce glissement.  
 
3.3 Modèle hydro-géomécanique 
 
Dans un deuxième temps, un modèle hydromécanique intégrant les résultats du modèle hydrogéologique a 
été établi, afin de reproduire les mouvements observés au cours du temps aussi bien pour des périodes 
calmes que de crise.  
 
Après plusieurs itérations, un modèle par éléments finis 3D (logiciel ZSOIL [4]) comprenant environ 30'000 
éléments a été retenu (voir Figure 4). Il reprend le modèle structural géologique et les résultats de la 
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modélisation hydrogéologique en imposant des pressions interstitielles variables dans le temps au niveau de 
l’interface glissement stabilisé-rocher en place.  
 
Les caractéristiques géomécaniques des matériaux ont été définis sur la base de l’ensemble des essais en 
laboratoire disponibles issus des campagnes de sondages. Un modèle élastoplastique avec écrouissage 
(CAP) a été retenu au niveau de plan de glissement et un modèle élastique parfaitement plastique (de type 
Drucker-Prager) pour la masse glissée et le glissement stabilisé.  
 
Figure 4 : Modèle géomécanique, vue 3D d’ensemble du maillage 
 

 
Les résultats ont été comparés sur une période allant d’août 1993 à décembre 1995, cette période étant bien 
documentée et incluant une importante crise à la fin de l’année 1993 et au début de 1994.  
 
Plusieurs ajustements ont été effectués afin de reproduire au mieux les observations faites en termes de 
déplacements. Plus particulièrement, le modèle reproduisait bien la répartition spatiale des mouvements, 
mais l’amplitude était initialement trop faible. Il a ainsi été nécessaire de modifier le modèle hydrogéologique 
afin de générer des pics de pressions interstitielles ponctuels plus marqués, ces pressions étant 
probablement sous-estimées par les mesures in situ (mesures piézométriques). Les figures suivantes 
illustrent les mouvements prédits par le modèle. 
 
Figure 5 : Allure des déplacements absolus prédits pour la période calculée, vue 3D (en rouge la 

zone de mouvement la plus marquée) 
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Figure 6 : Allure des déplacements horizontaux prédits pour la période calculée, coupe le long de 

la route - comparaison modèle-observations 
 

 
 
A titre de contrôle du modèle, la mise en service d’une série de pompes à la fin de 1994 a également été 
simulée et l’on observe que l’effet stabilisateur observé suite à la mise en place des pompes est reproduit 
correctement. 
 
Figure 7 : Comparaison des déplacements horizontaux en différents points entre le modèle et la 

réalité, avant et après mise en service des pompes 
 

 
 
3.4 Conclusions concernant la modélisation 
 
Si les rapports de vitesses sont bien reproduits par le modèle, il reste toutefois une différence en termes de 
déplacements absolus entre le modèle et les observations, d’un facteur 1.5 à 2, qui peut s’expliquer : 
 

107



- par le pas de temps du calcul (admis 1 jour dans le modèle pour garder des temps de calcul 
raisonnables) : il a ainsi été démontré qu’en diminuant ce pas d’un facteur 4, on obtiendrait des 
déplacements 10-20% plus importants. 
 

- par l’absence de composante viscoplastique dans le modèle qui peut conduire à une sous-estimation. 
 

- par l’approche totalement continue du modèle par éléments finis ce qui ne permet pas la création locale 
de niches d’arrachement telles qu’observées sur site et conduit à une part de sous-estimation. 
 

- par l’influence du choix du modèle constitutif. 
 

Ce  modèle est toutefois considéré comme représentant de façon satisfaisante la réalité et apte à intégrer 
les différentes variantes d’assainissement, afin de déterminer leur efficacité. 
 
4 Assainissement 
 
Deux types de variantes d’assainissement ont été testés : 
 
- Les variantes « mécaniques », avec un remblayage au  niveau du pied du glissement, pour améliorer la 

butée. 
 

- Les variantes « hydrauliques » qui consistent à réduire les pics de pressions interstitielles. Comme il a 
été montré par la modélisation que, pour être efficace, il faut agir non seulement au niveau du plan de 
glissement, mais aussi sur toute la masse de Flysch, où se produisent les circulations d’eau, des 
variantes, de type galerie de drainage, avec une série de drains subverticaux traversant les Flysch ou 
une série de puits profonds équipés de pompes ont été testées. Ces variantes de longueurs variables 
sont situées essentiellement sur le haut des zones les plus actives (zone + et ++). A noter que 
l’espacement des drains ou puits a été établi à 10 m sur la base de l’ensemble des études effectuées et 
de la compréhension de l’hétérogénéité du glissement. 

 
Les variantes de type drainages sont nettement plus efficaces, comme le montrent les figures ci-dessous.  
 
Figure 8 : Comparaison des déplacements absolus, cas de base et variantes d’assainissement, vue 

en 3D. 
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5 Observations après les travaux d‘assainissement 
 
5.1 Travaux d’assainissment 
 
Entre août 2007 et mars 2009, une galerie avec forages de drainage  a été réalisée (projet d’exécution et DT 
par le consortium SDBE) dans les terrains stables, sous le glissement, à l’aplomb essentiellement des zone 
+ et ++ (situation voir Figure 1). Cette variante retenue est proche de la variante VA1, présentée au chapitre 
4, bien que plus courte. La récolte des eaux souterraines est assurée par gravité à l’aide de forages 
drainants exécutés depuis la galerie et traversant le plan de glissement et la masse  glissée. La galerie est 
longue de 715 m et d’une section moyenne de 25 m2. 56 forages drainants de 50 à 100 m de long ont été 
réalisés depuis la galerie avec un espacement d’environ 10 m [8]. 
 
En complément, en 2010 et 2011, le lit de la Grande Eau a été réaménagé afin de protéger le pied du 
glissement de l’érosion et réduire les risques d’obstruction du lit de la rivière. 
 
5.2 Observations [7] 
 
Les observations les plus intéressantes depuis la fin des travaux ont eu lieu entre 2012 et 2013. En effet, à 
l’exception de 2007 (pendant la réalisation de la galerie), ces années sont les plus riches en précipitations 
depuis 2002. A signaler que 5 mois ont été particulièrement pluvieux durant ces années (150% par rapport à 
la moyenne), mais que les précipitations annuelles moyennes restent comparables aux mesures effectuées 
depuis 1986.  
 
Globalement, on observe au niveau des piézomètres des rabattements maximaux de l’ordre de 8 m en zone 
+ et plus de 25 m en zone ++. Il n’y a par contre pas de rabattement significatif dans la zone supérieure 
(GGS), mais un écrêtage des pics. Ce comportement est conforme aux prévisions issues des modèles 
hydrogéologiques. 
 
A noter qu’en terme de débits de la galerie, les prévisions du modèle hydrogéologique se sont avérées 
correctes également.  
 
Au niveau des déplacements en 2012 et 2013, on peut observer : 
 
- un effet drainant, marqué sur une bande de 100 à 200 m, de part et d’autre du tracé de la galerie. 

 
- dans les zones + et ++, des vitesses moyennes de respectivement 1-2 cm/an et inférieures à 1 cm/an. 

 
- une faible accélération au niveau du GGS en 2012 après une période stable, avec des mouvements de 

l’ordre de 1.5 à 2cm/an.  
 

Au niveau du modèle géomécanique, un comparatif simple a été fait. Comme il n’y a pas eu d’année de 
crise aussi marquée que celle de 1993 depuis la mise en service de la galerie, il serait nécessaire de refaire 
une simulation complète en tenant compte des données pluviométriques et climatiques des dernières 
années pour se prononcer en termes quantitatifs. Qualitativement, on observe que l’effet de la galerie a été 
correctement prédit au niveau des rapports de vitesses observés entre les différentes zones.  
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Unerwünschte Wirkungen von Grundwasser: Injektionen und Eis als 
Stauer, konstruktive Massnahmen gegen Auftrieb und Wasserdruck 
 
 
1 Einleitung  
Die hydrogeologischen Verhältnisse können von Bauten in und über dem Grundwasser beeinflusst werden. Hier 
sind einige nicht so offensichtliche Einflüsse und Einwirkungen mit möglichen grossen Auswirkungen und Fol-
gen an Beispielen aus der Erfahrung des Verfassers dargestellt. 
Der Einfluss von klimatisch saisonalen Temperaturschwankungen bei Eisbildung auf geotechnische Bauten wird 
auch gezeigt, wie auch die Auswirkungen im Untergrund durch natürliche und künstliche Versickerungen.  
 
 
1.1 Beeinflussung der hydrogeologischen Verhältnisse durch Bauten 
Durch Einbauten in den Untergrund, insbesondere unterhalb des Grundwasserspiegels, können die hydrogeo-
logischen Verhältnisse beeinflusst werden. Bei Dammbauten sind solche Einbauten und Massnahmen notwen-
dig, um die Einwirkungen auf die Stabilität zu vermindern und die Sicherheit des geotechnischen Bauwerks zu 
gewährleisten. Die Projektierung dieser Eingriffe gehört dann zu den normalen Aufgaben des Projekts. Bei Bau-
ten im nutzbaren Grundwasser besteht seit einigen Jahren die Vorschrift [1], dass der Durchflussquerschnitt des 
Grundwasserträgers um höchstens 10% vermindert werden darf. 
Eingriffe in den Untergrund für Stütz- und Sicherungsmassnahmen mit Injektionen können zur Blockade von Si-
ckerwasser und zum Aufstau des Wasserdrucks führen.  
 
1.2 Beeinflussung des Grundwassers durch saisonale Einflüsse 
Bei Temperaturen unter dem Gefrierpunkt gefriert Wasser, dass kann zu Sprengwirkungen des Eises führen, da 
sich gefrierendes Wasser ausdehnt [2]. Gefrierender Boden unter Strassen und anderen Verkehrsträgern kann 
Frosthebungen, wie von Dysli beschrieben [2] verursachen. Massnahmen und Ermittlungen sind in der VSS 
Norm SN 670 140 [3] beschrieben. In Gebirgsmassiven mit durchgehender Klüftung kann an der Oberfläche 
austretendes Wasser gefrieren und nachfliessendes Wasser aufstauen; dieser Effekt kann sowohl im Späth-
erbst wie im Frühjahr auftreten. Einige Erfahrungen mit Stabilitätsproblemen bei Felsanschnitten, Tunnelbauten 
und einem Anschnitt in glazialen Seeablagerungen werden beschrieben. 
 
1.3 Einflüsse durch künstliche Versickerung und Niederschläge 
Durch künstliche Versickerungen, wie Versickerungen von Niederschlägen wie sie vorgeschrieben werden, 
können auch unerwünschte Einflüsse auf Bauten im Untergrund und auf den Untergrund selbst auftreten.  
 
 
2 Wirkung von Vernagelungen und Injektionen 
 
2.1 Injektionen zur Beeinflussung der Sickerströmung 
Im Dammbau werden Injektionen verwendet, um Fels und Lockergestein undurchlässiger zu machen und die 
Unterströmung eines Damms zu mindern. Durch die Injektionen wird der Sickerweg verlängert und der Druck-
abbau erfolgt auf einer längeren Strecke. Die durch den Untergrund abfliessende Wassermenge wird vermin-
dert. Injektionen haben eine begrenzte Reichweite. Deshalb müssen enge Raster der Injektionsbohrungen mit 
einem Abstand von 1.5 bis 2 m angewandt werden. Damit das Injektionsgut ausreichend eindringt, sind ange-
passte Drücke zu verwenden. Injektionen können auch die mechanischen Eigenschaften des Untergrunds ver-
bessern. 
 
2.2 Einfluss der Injektionen bei Vernagelungen  
Bei Vernagelungen von Fels oder Boden (Lockergestein) werden ungespannte Anker, meist Stahl, in Bohrun-
gen versetzt, um dem Untergrund Zugfestigkeit zu verleihen. Die Anker werden im Bohrloch mit Mörtel, meis-
tens eine Zement-Wasser-Mischung, einzementiert und verankert. Dieser Mörtel dringt auch in den Untergrund 
ein und verbindet sich mit ihm. Je nach Durchlässigkeit des Untergrunds dringt dieser Mörtel mehr oder weniger 
tief ein. Er dringt tiefer in durchlässigere Schichten ein, die in heterogenem Untergrund mehr Wasser führen und 
die Fliess- und Druckverhältnisse stärker kontrollieren als die weniger durchlässigen Zonen. Damit die Injektio-
nen auch den notwendigen Verbund zwischen Injektionsmörtel, Ankerstab und Untergrund erreichen, ist ein 
ausreichender Injektionsdruck anzuwenden und es sind auch Nachinjektionen notwendig. 
 
Die Raster von ungespannten Ankern (Bild 1) haben etwa 1.5 bis 2 m Abstand, also in der gleichen Grössen-
ordnung wie Injektionen für hydraulische Abdichtungen. Im Beispiel ist eine Baugrube von 10 m Tiefe in einem 
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grossräumigen Hangrutsch dargestellt, die mit 6 bis 7 m langen Nägeln und Vorspannankern mit 15 m freier 
Ankerlänge gesichert wurde. Die Nagelwand wurde im Winter und Frühjahr errichtet, als die Grundwasserstän-
de tief waren. Die Spritzbetonschale war mit Bohrungen perforiert. Im Sommer stellte man bei den Nachbar-
grundstücken Verschiebungen von Gebäuden, die einige Jahre vorher gebaut wurden, mit Wasseraustritten an 
der höher liegenden Geländeoberfläche fest. Nachträglich eingesetzte Piezometer haben hinter der Nagelwand 
hohe Grundwasserstände bestätigt. 
 
 

 
Bild 1: Baugrube in einem gering stabilen Hang (Kriechhang) mit Grundwasser und ungleichmässiger 
Durchlässigkeit. In Fels bilden Trennflächen (Klüfte) wasserführende Schichten. 

Im Bereich der mit Mörtel verankerten Nägel wurde der Boden abgedichtet, insbesondere bei durchlässigeren 
Schichten. Das Gleiche geschieht auch um die Verankerungskörper der Vorspannanker; es bilden sich Dich-
tungskörper aus (Bild 2). Tiefreichende Drainagebohrungen sind notwendig (Bild 3), um den Aufstau von Was-
ser hinter dem Injektionskörper zu verhindern.  
 
 

 
Bild 2: Ausbildung ungewollter und unerwünschter Abdichtungskörper bei Vernagelungen und  
Verankerungen in heterogenem Untergrund oder geklüftetem Fels 
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Bild 3: Lange Drainagebohrung zur Entspannung von aufgestautem Grundwasser 

 
Die Perforation der Spritzbetonschale mit kurzen Bohrungen ist nicht ausreichend, da die Sperrwirkung der In-
jektionen im Bereich der Injektionszone der Nägel nicht aufgehoben wird. Die Drainagebohrungen dürfen erst 
nach Ausführung der Nägel und deren Injektionen durchgeführt werden. 
 
In Baugrundverhältnissen mit Sickerwasser (Hangwasser) ist die Anwendung eines nicht geschlossenen Bau-
grubenabschlusses zweckmässig, wie etwa einer verankerten aufgelösten Bohrpfahlwand (Bild 4) mit Ausfa-
chung aus Sickerbeton oder einer Drainageschicht aus Noppenfolie hinter der Ausfachung. Die Ankerkörper der 
Vorspannanker sind dabei ausreichend tief unterhalb der Baugrubensohle anzuordnen.   
 

 
Bild 4: Aufgelöste Bohrpfahlwand mit Ausfachung aus Sickerbeton und tiefreichenden Vorspann-
ankern in tragfähigeren Schichten zur Minderung hydrogeologischer Sperrwirkung 

 
 
  

115



3 Gefrierendes Wasser oder Eis als Wasserstauer 
 
An der Geländeoberfläche gefrierendes Wasser (Eis) kann Wasser im Untergrund rückstauen; dies kann im Un-
tergrund hohe Wasserdrücke hervorrufen, die zu Instabilitäten führen. 
 
 
3.1 Tunnel Piumogna der Nationalstrasse N2 bei Faido 
 
Ende 1979 bis Anfang 1980 arbeitete der Verfasser beim Unternehmer Konsortium auf der Baustelle der Galle-
ria Piumogna der Nationalstrasse N2. Die Autobahn umfährt die Ortschaft Faido auf der westlichen Talflanke 
mit zwei parallel laufenden, etwa 1.6 km langen Tunneln. Die östliche ansteigende Röhre weist drei Fahrstreifen 
und die westliche talwärts führende zwei Fahrstreifen auf. Der Vortrieb erfolgte steigend von Süden her, wobei 
ein 300 m langer Stollen vom Talboden die beiden rund 30 m höherliegenden Strassentunnel erschloss. Die to-
pographischen Verhältnisse werden durch die mehrere hundert Meter hohe Felswand (Bild 5) geprägt.  

 
Bild 5: Schematischer Querschnitt durch die Leventina bei Faido und Dalpe (nach Casasopra [4]) mit 
Tunnel der N2 in geschieferter Zone unterhalb der Felswand 

Der Vortrieb der zwei-streifigen westlichen Röhre lief rund hundert Meter voraus und die drei-streifige Röhre 
folgte nach; damit sollten geologische Risiken zuerst in der kleineren Tunnelröhre erkannt werden. Die beiden 
Röhren wurden ungefähr alle dreihundert Meter mit Querschlägen verbunden. Die Lüftung erfolgte mit einem 
Umluftsystem, in dem in die gegen Süden abgeschlossene drei-streifige Röhre mit einem Grossventilator von 
einem Seitenstollen in der Nähe des Südportals Luft hereingedrückt wurde. Beim jeweils letzten Querschlag 
konnte die Umluft in die zweispurige Röhre fliessen und durch diese zum Portal zurück. Der Vortriebsbereich 
wurde mit einer drückenden Zusatzlüftung über eine Lutte in den grossen Vortrieb und mit einer zweiten Lutte 
durch den Querschlag zur Brust der zwei-streifigen Röhre versorgt. 
 
3.1.1 Geologische Verhältnisse  
Der Tunnel liegt auf seiner ganzen Länge im Tessiner Gneis (Leventina Gneis), in dem eine stärker geschiefer-
te Zone eingelagert ist, die auf ungefähr gleicher Meereshöhe in der Westflanke des Tessintals von Castione [4] 
bis zur Piottinoschlucht oberhalb Faido verläuft. Die Bankung fällt mit etwa 20 bis 30° nach Westen ein, der 
Durchtrennungsgrad war unterschiedlich. Unter den Felswänden wurden auch vertikale Klüfte und in Bereichen 
Verwerfungen angetroffen. Wasser wurde meist nur im Bereich des Südportals auf einer Strecke von 50 bis 100 
m angetroffen, wobei nach Regenfällen stärkere Wassereintritte festgestellt werden konnten. Im Oktober 1979 
regnete es oft sehr stark, was sich durch stärkere Wassereintritte im Tunnel bemerkbar machte. Im Vortriebsbe-
reich der beiden Röhren waren keine Wassereintritte erkennbar.  
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3.1.2 Ereignis zum Jahreswechsel  1979 – 1980  
In der Zeit von Mitte Dezember 1979 bis Januar 1980 war der Vortrieb des Tunnels eingestellt. Die Bohrjumbos 
waren etwa 200 m zurückgezogen hinter dem letzten Querschlag abgestellt. Als die Tunnel im Januar 1980 
wieder betreten wurden, um den Vortrieb aufzunehmen, stellte man fest, dass die drei-streifige Röhre etwa 200 
m hinter der Ortsbrust auf einer Länge von etwa 60 m teilweise eingestürzt (Bild 6 bis 8) war. 
 

  
Bild 6: Niederbruch in der drei-streifigen  Bild 7: Niederbruch von der Nordseite her  
Süd-Nord-Röhre des ansteigenden Tunnels aufgenommen, unter der Ventilatorenstation 
der N2 von Osten her zum Jahreswechsel für die Belüftung der beiden Vortriebsbereiche  
1979/80, aufgenommen am 14. Januar 1980 südlich des letzten ausgebrochenen Querschlags. 
 

Der Abschnitt wurde einige Monate vorher ausgebrochen und mit der damaligen Technik systematisch mit 
4 m langen Spreizhülsenankern und 15 cm Spritzbeton gesichert. Der Tunnel zeigte keine Zeichen der Instabili-
tät. Ein grosses Schichtpaket ist aus der östlichen Tunnelwand ausgebrochen (Bild 8). Die abgerissenen 
Spreizhülsenanker sind gut erkennbar. Es kam zu weiteren Nachbrüchen im Scheitel. 
 

  
Bild 8: Niederbruch mit grobblockigem Gneis und Bild 9: Tunnelquerschnitt der drei-streifigen 
abgerissenen Spreizhülenanker im Fels Röhre mit 4 m langen Spreizhülsenankern 
 und Spritzbeton gesichert 
 

In der zwei-streifigen, etwa 100 m weiter vorgetriebenen westlichen Röhre konnten bei der Ortsbrust starke 
Wassereintritte festgestellt werden, wie sie sonst nur im Portalbereich beobachtet wurden.  
Die Felswand wies an der Oberfläche starke und grossflächige Eisbildungen (Bild 10) auf. Diese Eisbildungen 
verhinderten den Austritt von Sickerwasser in den Klüften, das Wasser wurde aufgestaut und trat nun im Tunnel 
aus. Im Gebirge um den Tunnel musste ein Wasserdruck herrschen, der zu einer Verminderung der übertragba-
ren Scherkräfte führte. Vermutlich staute sich das Gebirgswasser auch hinter dem Spritzbeton. Der Wasser-
druck war also der auslösende Faktor des Einsturzes des drei-streifigen Tunnels.  
Diese Erfahrung zeigt auch, dass sich in hartem, durchgehend geklüftetem Fels rasch Wasserdruck aufbauen 
kann, wenn der Abfluss durch Eis gestaut wird. Der im Gebirge auftretende Wasserdruck kann Dutzende, wenn 
nicht Hunderte von Metern Wassersäule betragen.  
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Bild 10: Südportale der Piumogna Tunnels vom  Bild 11: Wieder Auffahren des eingestürzten  
Talboden aus mit Baustellenunterkunft und Bereichs 
Felsoberfläche mit Eisbildung 

Die Verhältnisse im eingestürzten Bereich erwiesen sich als instabil und ein längeres Arbeiten darin war zu ge-
fährlich, da mehrere Nachbrüche beobachtet wurden. Der Abschnitt wurde in Etappen mit Beton aufgefüllt und 
Blöcke aus Styropor als „Pilotstollen“ eingezogen. Anschliessend wurde der Tunnel im Sprengvortrieb ausge-
brochen und mit Stahlbogen und Spritzbeton gesichert.  
 
 
3.2 Sanierung Tunnel Wyler an der Sustenstrasse in den Jahren 2005 bis 2006 
Der Tunnel Wyler an der Sustenstrasse [5] ist der unterste Tunnel auf der Berner Seite des Sustenpasses und 
durchfährt auf 120 m Länge die Talflanke (Bild 12) entlang dem Gadmerwasser mit bloss wenigen Meter Über-
deckung. Die geotechnischen Verhältnisse an den beiden Portalen erwiesen sich als sehr unterschiedlich und 
waren im Bereich des Ostportals (Bild 13) nicht klar erkennbar. Der Fels wies eine zerhackte Struktur auf. Si-
cherungsmassnahmen mussten deshalb während dem Bau angeordnet werden. 
Die Erfahrung mit Eis und Wasser und den daraus folgenden Instabilitäten und bautechnischen Folgerungen 
werden in einer Folge von Fotos illustriert. 
 

 
Bild 12: Querschnitt durch den Wyler Tunnel mit früherem und erweitertem Querschnitt 
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Im Spätherbst 2005 wurde im Voreinschnitt beim Ostportal bloss die Humusschicht zur Vorbereitung des Fels-
abtrags im folgenden Frühjahr entfernt. Am 16. Dezember 2005 ereignete sich ein Felsrutsch nach Nieder-
schlägen und Schneefall (Bild 14) mit Temperaturen um den Gefrierpunkt. Nach dem weiteren Abtrag des ab-
gebrochenen Materials zeigte sich eine relativ ebene und glatte Schieferungsfläche (Bild 15). Aufgrund der be-
obachteten Schieferungsfläche wurde die Felspartie oberhalb des Ostportals mit 8 m langen ungespannten, 
vermörtelten Felsankern gesichert (Bild 16). Im Februar 2006 war die Situation stabil. In einer offenen Kluft beim 
Ostportal des Tunnels trat Wasser (Bild 17) aus, das zeitweise gefror.  
 
Im Laufe des März 2006 stiegen die Temperaturen wieder an, wobei es zu wechselnden Temperaturen um den 
Gefrierpunkt kam. Im Tunnel bildeten sich Eiszapfen (Bild 18) als Schneeschmelz- und Regenwasser in den 
Tunnel eintrat. Am 16. März 2006 kippte der Fels über dem Portal nach Osten und stürzte ohne Vorwarnung 
(Bild 19) auf die gesperrte Strasse (Bogenbrücke) vor dem Portal. In den sich kreuzenden Schieferungsflächen 
zeigten sich Eiszapfen von herausfliessendem Wasser. Die Eiszapfen schmolzen mit den steigenden Tempera-
turen bei Frühlingsanfang (Bild 20). Die durch den Felsabbruch freigelegten weiteren Schieferungsflächen (Bild 
21) wiesen nun eine zweite von Süden nach Norden verlaufende kreuzende Schar von Schieferungsflächen 
auf, wo sich Wasser aufstaute, das zum Kippen (Toppling) des Blocks führte. Zwischen den beiden Hauptschie-
ferungsflächen war geschiefertes Gestein eingeklemmt (Bild 22). Die geschieferten Pakete über dem Portal 
wurden mit ungespannten, vermörtelten Ankern (Felsnägel) zusammengeheftet, damit dieser Block nicht mehr 
kippen konnte. Die Sicherungsarbeiten erfolgten von einem Korb (Bild 23) aus, der mit einem Kran bewegt wur-
de. Im Herbst 2006 waren die Schieferungsflächen noch gut sichtbar (Bild 24). Nahezu acht Jahre später, am 3. 
August 2014 (Bild 25), waren die Oberflächen wieder fast wie vor den Bauarbeiten zerklüftet (Bild 13) und die 
wesentlichen Hauptschieferungen von aussen nicht mehr erkennbar. 
 
Diese bautechnischen Stabilitätsprobleme beschränkten sich auf die  Ostseite des Tunnels Wyler [5]. Beim 
Westportal ergaben sich keine vergleichbaren Probleme mit Wasserdruck und Eis. Die Verhältnisse in der 
Überdeckung des Aarmassivs sind aber sehr wechselhaft, wie auch ein Vergleich mit dem Tunnel Furen [5] 
zeigt, wo die felsmechanischen, wesentlich durch Frosteinwirkung entstandenen, Herausforderungen beim Vor-
trieb des Tunnels auftraten.    
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Bild 13: Voreinschnitt Ost und Ostportal des Bild 14: Felsrutsch am Ostportal des Wyler- 
Wylertunnels im Sommer 2003 tunnels, 16. Dezember 2005 

 

  

Bild 15: Abtrag der auf einer Schieferungs- Bild 16: Ostportal Wylertunnel im Februar 2006 
fläche abgerutschten Felsmasse am mit Sicherung der Felspartie oberhalb des Por- 
21. Dezember 2005 tals mit voll vermörtelten, ungespannten Felsan-
 kern 

 

   
Bild 17: Trennfläche mit Wassereintritten und Bild 18: Tunnel Wyler: Eiszapfenbildung im er- 
Ausbildung von Eis am nordöstlichen Parament weiterten mit Spritzbeton und Anker 
des Ostportals, linkes Bild am 7. Februar 2006,  gesicherten Tunnel während einer Gefrier- und 
rechtes Bild am 14. Februar 2006 Tauperiode am 14. März 2006 
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Bild 19: Ansicht des Portals Ost nach Nieder- Bild 20: Tunnel Wyler einige Tage nach dem Nie- 
bruch vom 16. März 2006 mit Eiszapfen an  derbruch mit wenigen noch nicht abgetauten 
Schichtfugen. Eiszapfen, am 22. März 2006. 

 

  
Bild 21: Infolge gestauten Wassers an zwei sich Bild 22: Lösen eines eingespannten "Keils" von 
kreuzenden Schieferungszonen im geschiefertem Fels zwischen zwei 
niedergebrochenen Portalbereich Ost,  Schieferungsrichtungen. 
16. März 2006. 

 

 

 Bild 23: Ostportal Wilertunnel nach Abtrag des 
 verschieferten Gebirges  
  

121



  
Bild 24: Ostportal Wilertunnel  im Herbst 2006 Bild 25: Ostportal Wilertunnel am 3. August 2014 

 
3.3 Einschnittböschungen im glazialen Ton, Westeinschnitt des Grauholztunnels 
 
Instabilitäten durch Frost und Eis aufgestautem Wasser überraschten auch beim Bau der Voreinschnitte des 
Grauholztunnels [6]. Ein erstes Mal wurde im Winter 1989/90 eine Rutschung beobachtet. Diese erste Rut-
schung wurde im Sommer saniert, die Ursachen aber wurden noch nicht vollständig erkannt. Im Winter 
1990/91, nach dem Sturm Viviane, ereignete sich eine weitere Rutschung, dabei präsentierte sich die Bö-
schung (Bild 26) wie nach einem Schlammrutsch. Der Grund wurde dem Verfasser nach der Vorbeifahrt mit 
dem Zug Anfang Januar 1991 klar. Als Ursache wurde nun eine gefrorene Böschungsoberfläche erkannt, da 
vor Weihnachten im Dezember 1990 Temperaturen unter dem Gefrierpunkt herrschten. Während dem Sturm 
Viviane und der damit verbundenen Wärmeperiode fiel starker Regen. Die versickernden Niederschläge 
stauten sich in der Böschung und lösten die Rutschungen aus. 
 

  
Bild 26: Im Winter 1990/91 nach einer  Bild 27: Ersatz eines abgerutschten Bereichs 
anfänglichen Gefrierperiode und Regen des  mit Kies. Unten überkonsolidierter glazialer 
Sturms Viviane abgerutschte Böschung in  Seeton, oben verwitterter Seeton mit 
glazialen Seeablagerungen Wasserführung auf der Grenzfläche. 

Bei der Sanierung im Sommer (Bild 27) zeigte sich auf der Grenzfläche zum unverwitterten Seeton wenig 
abfliessendes Grundwasser (Schichtwasser). Im Bereich der Rutschung wurde der Seeton mit drainierenden 
Material (rechts auf Bild 28) saniert. Die Massnahmen in den nicht abgerutschten Bereichen waren nach Er-
kennen der Ursache über den Aufstau von Niederschlägen hinter gefrorener Oberfläche klar. Es mussten 
Drainagegräben (Y-Drainagen) erbaut werden, die unter die Frosttiefe reichten (links auf Bild 28). Diese 
Massnahmen haben sich bewährt und die Böschung ist seither stabil. 
 

 
Bild 28: Stabilisierung der Böschung mit Y-Drainagen unter die Frosttiefe neben dem mit  
Materialaustausch sanierten Bereich. 
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3.4 Folgerungen von Frosteinwirkungen auf Wasserdruck 
 
Die Beispiele zeigen, was Frost bewirken kann: Grundwasser wird aufgestaut, das während der wärmeren 
Jahreszeit abfliessen kann. Die mögliche Änderung des Wasserdrucks hängt auch von dem verfügbaren Vo-
lumen im Untergrund ab, was im Boden als Porosität bezeichnet wird. Die Porosität von Lockergestein be-
trägt etwa 20 bis 30 %. Damit ein ausreichend hoher Wasserdruck aufgebaut werden kann, sind noch weite-
re Randbedingungen, wie ein ausreichender Zufluss, notwendig. 
Im Fels ist das Porenvolumen meist viel kleiner. Eine Trennfläche (Diskontinuität) von 1 mm Öffnung und ei-
ner Fläche von einem Quadratmeter wird mit einem Liter Wasser gefüllt, somit beträgt die Porosität ein Pro-
mille. Zum Aufbau eines hohen Wasserdrucks in Klüften und Trennflächen ist nur eine geringe Wassermen-
ge nötig. Die Beobachtungen zeigen, dass sowohl Wasserzufluss durch Niederschläge (Regen) oder 
Schneeschmelze wie auch der Ausfluss durch Eis eine Rolle spielen. Je nach Kombination der beiden Er-
eignisse kann der wirksame Wasserdruck höher oder geringer sein. Die Instabilitäten als Folge eines hohen 
Wasserdrucks müssen nicht unbedingt während der Schneeschmelze, d.h. durch Einwirkung des Zuflusses, 
stattfinden. Der Abschluss des Ausflusses durch Eis kann der wesentlichere Faktor sein.  
Die Auswirkung von Frost auf die Grundwasserverhältnisse mit Auswirkung auf die Böschungsstabilität wur-
de auch andernorts, wie im Norden der Provinz Manitoba in Kanada [7] beobachtet. 
Die Auswirkungen von Frost auf den Aufstau von Wasser lassen sich meist nur durch konstruktive Mass-
nahmen, wie Drainagen unterhalb der Frosttiefe oder sonstiges Fernhalten von Wasser durch Verminderung 
des Zuflusses verhindern. 
 
4 Aufbau von Wasserdruck durch Versickerung 
 
Aus ökologischen Anforderungen sind heute Versickerungsanlagen bei Gebäuden und Strassen notwendig. 
Versickerungen können die Grundwasserverhältnisse verändern und zu unerwünschten Wassereintritten 
und Stabilitätsproblemen bei Hanganschnitten führen. Bei nicht abgedichteten Bauten im Grundwasser kann 
dann Wasser eintreten.   
 
4.1 Probleme mit Bauten durch Versickerungsanlagen 
 
Bei einem Einfamilienhaus wurde die Versickerungsanlage (Bild 29) bestehend aus einem Sickerschacht 
von 1m Nennweite erstellt. Während dem Bau des Sickerschachts wurde ein Sickerversuch auf einer Tiefe 
von 3.7m durchgeführt, wobei rund 300 l Wasser in 12 Minuten versickert wurde. Damit wird bloss ein Bo-
denvolumen von etwa einem Kubikmeter gesättigt, also bloss wenige Dezimeter um den Sickerschacht. Das 
versickernde Wasser konnte auch seitlich abfliessen. Bei länger andauernden intensiven Regenfällen sind 
grössere Regenmengen von einigen Kubikmetern zu versickern. Damit wird ein Bodenvolumen von einigen 
Dutzend Kubikmetern gesättigt.  
Die Wassereintritte in die Schächte der Luftwärmepumpe, die aus vorgesetzten vorfabrizierten Elementen 
bestanden, traten nach längeren intensiven Regenfällen auf. Wasser wurde somit um den Keller des Hauses 
eingestaut. 
 

  
Bild 29: Versickerungsanlage mit ungenügender Tiefe, die zu einem Rückfluss von versickertem 
Wasser zum Haus führte. 

In einem anderen Fall wurden Wassereintritte in die nicht wasserdichten Lüftungsschächte festgestellt, die 
von versickerndem Wasser an der Geländeoberfläche stammen mussten. Auch hier musste eine dichtere 
Schicht im Untergrund vermutet werden.  
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4.1.1 Ursachen der Wassereintritte 
In sehr durchlässigen glazialen Flussablagerungen (Bild 30) treten auch feinkörnige Schichten von Silt und 
Feinsand auf, die wesentlich undurchlässiger sind. Versickerndes Wasser wird deshalb seitlich auf solchen 
Schichten abfliessen und hängende Grundwasserseen bilden, die mit zeitlicher Verzögerung wieder ver-
schwinden.  
Ein Sickerversuch mit wenigen hundert Liter Wasser oberhalb solcher gering bis kaum durchlässiger Schich-
ten wird zwar einen ausreichenden Wert der Durchlässigkeit angeben, aber während der Versickerung im 
Betrieb wird Wasser seitlich abfliessen. Die Lage der Versickerungszone sollte deshalb ausreichend tief, un-
terhalb der Fundationskote der Gebäude, und in genügendem Abstand zum Gebäude gewählt werden.   
 

 
Bild 30: Ansicht einer etwa 10 m hohen Wand in einer Kiesgrube mit eingelagerten gering durchläs-
sigen Schichten aus Feinsand und Silt. 

4.1.2 Massnahmen zur Verhinderung von Wassereinstau 
 
Eine Versickerungsanlage sollte ausreichend weit entfernt vom Gebäude erstellt werden. Die Zone der Ver-
sickerung sollte unterhalb der Fundationskote des Baus zu liegen kommen. Das Untergeschoss des Hauses 
sollte wasserdicht ausgebildet sein, insbesondere sollten seitliche Schächte nicht nur aus der Kellerwand 
angesetzte Fertigteilelemente bestehen, sondern vorzugsweise aus Ortbeton. Diese Konstruktion weist kei-
ne Fugen auf. Es muss mit Schichtwasser gerechnet werden. Als Alternative können auch Drainagen um 
das Untergeschoss erstellt werden.  
Auch in grossräumig durchlässigen Schichten sind lokal weniger durchlässige Schichten zu finden, wo sich 
Wasser aufstauen kann. Die Lage dieser Schichten ist recht zufällig und kann durch Baugrunderkundungen 
nicht genau erfasst werden. Es ist auch schwierig, Auswirkungen von Versickerungen direkt nachzuweisen. 
 
4.2 Drainage eines Stützdamms neben einem Absetzbecken 
 
Beim Bau des Grauholztunnels mit einem Hydroschild musste beim Ostportal zwischen der Autobahn A1 
und der tieferliegenden Grauholzlinie ein Absetzbecken für Schlamm aus dem Tunnelvortrieb errichtet wer-
den. Der Stützdamm wurde in Etappen aus stabilisiertem Boden von einem Meter Höhe erstellt (Bild 31).  

 
Bild 31: Stützdamm des Schlammabsetzbeckens mit zentralem Kamindrain, der mit Erstellen des 
Stützdamms in Gräben hochgezogen wurde. 
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Der vertikale Drain wurde nach jeder Etappe des Schüttkörpers in einen 0.5 Meter breiten, mit Bagger aus-
gehobenen Graben hergestellt, der mit Sickermaterial (Splitt 1-4 mm) verfüllt wurde. In der Längsdrainage 
zwischen dem Böschungsfuss und den Gleisen wurde fliessendes Wasser (wenige Liter/Minute) festgestellt. 
Die Böschung war stabil, da sich keine Sickerströmungen im Stützdamm aufbauen konnten.  
 
4.3 Auswirkungen eines Versickerungsteichs auf Hangstabilität 
 
Die Auswirkungen eines Versickerungsteichs auf die Hangstabilität in glazialer Geologie werden aus den Er-
fahrungen in Cranbrook B.C, Kanada [8] deutlich. Die Canadian Pacific Eisenbahn musste die Bahnlinie bei 
Cranbrook, BC im Südosten der Provinz British Columbia 1969 wegen dem Bau von Staudämmen am Co-
lumbia River in den trockenen Talhang verlegen. 1979 nahm die Gemeinde Cranbrook in 3.4 km Entfernung 
einen Versickerungsteich in Betrieb, der aus einem erweiterten natürlichen Moränensee (Kettle Hole) be-
steht. Im Mai 1981 ereignete sich bei der Bahnlinie ein erster Erdrutsch, dabei entgleiste ein Arbeitszug. 
Weitere vier Rutschungen ereigneten sich 1997 und weitere zwei Rutschungen im Jahr 2007 an daneben 
liegenden Stellen. Ebenso zeigten sich in der Talböschung Hangquellen. Mit aufwendigen Untersuchungen 
(u.a. wurde Koffein und weitere Spurenelemente in den Hangquellen nachgewiesen, die auch im Versicke-
rungsteich des Abwassers der Gemeinde auftraten) wurde eine Wasserscheide festgestellt, die bei hohem 
Grundwasserstand in den Absetzteichen zu einem Überfliessen des Wassers in Richtung Bahnlinie führte. 
Weiter wird das Grundwasser von der Schneeschmelze beeinflusst. Um weitere Rutschungen und Instabili-
täten zu vermeiden, wird die Stauhöhe in den Versickerungsteichen begrenzt. 
 
 
5 Folgerungen 
 
Durchlässiger Untergrund kann undurchlässigere Schichten aufweisen, die die hydrogeologischen komple-
xer machen und die zum lokalen Einstau von Wasser und zur Bildung von Schichtwasser führen können.  
Konstruktive Massnahmen, insbesondere Drainagen müssen diesen Unwägbarkeiten im Untergrund Rech-
nung tragen. 
Bauliche Massnahmen mit möglicher Sperrwirkung  können zu schwer erkennbaren Wirkungen auf den 
Wasserhaushalt und der hydrogeologischen Bedingungen führen. Das wesentliche Element ist der Wasser-
druck und nicht die Wassermenge. Drainagen bilden meist die wirksamsten Massnahmen, um solche Ein-
flüsse zu vermeiden.  
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