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Der Einfluss der Felseigenschaften auf die Stabilitat von Hohlraumen
Vortrag, gehalten in Lugano an der Tagung vom 3. Mai 1968 in der Schweizerischen Gesellschaft fiir Bodenmechanik und Fundationstechnik

Von G. Lombardi, dipl. Ing., Dr. sc. techn., Minusio

1. Einleitung

Die heutige Tagung ist der Felsmechanik gewidmet. Nun miissen
wir uns vorerst dariiber Rechenschaft geben, dass es sich um eine sehr
junge Wissenschaft handelt, obschon die Kunst des Fels- und des
Tunnelbaues eine sehr alte ist. Dieser Umstand hédngt mit der Tat-
sache zusammen, dass die Erfassung der mechanischen Verhéltnisse
im Felsen recht kompliziert ist und dass nur sehr leistungsfahige
Mittel, seien sie experimenteller, seien sie rechnerischer Art, zu einem
Erfolg fiihren konnen. Es darf gesagt werden, dass gegenwiértig die
Felsmechanik in dem Stadium steht, in dem etwa vor 40 Jahren die
Bodenmechanik gestanden ist. Gewaltige Fortschritte stehen daher
noch bevor und diirften in den ndchsten Jahren erwartet werden. Glau-
ben Sie daher nicht unbedingt, dass Sie heute das endgiiltige Wort iiber
die Felsmechanik horen werden. Die folgenden Ausfithrungen beziehen
sich eben auf den heutigen Stand dieses Wissenszweiges.

Als Hauptmerkmale des Felsens, im iiblichen Sinne, konnen die
Anisotropie und die Diskontinuitdt des Gefiiges, somit die Zerkliif-
tungen, gelten. Es sind dies zwei Erscheinungen, die in der Boden-
mechanik kaum bekannt sind, und es darf daher vielleicht die Be-
hauptung gewagt werden, dass die Bodenmechanik schliesslich als
ein Spezialfall der Felsmechanik gelten kann, ndmlich als die Mecha-
nik des vollstindig zerriitteten Felsens, bei welchem jede Anisotropie
verschwunden ist und bei welchem dic Zerkliiftung an die Grenze des
Moglichen getrieben wurde. Dabei darf allerdings nicht vergessen
werden, dass durch die grossere Porositdt und somit Auflockerung im
Boden Probleme aufgeworfen werden, die bisweilen in der Felsme-
chanik nicht bekannt sind.

Wir wollen heute die technologischen Aspekte der Felsmechanik
beiseite lassen und uns mehr auf die Erfassung und Ermittlung der
Gleichgewichtszustinde konzentrieren. Vom praktischen Standpunkt
aus konnen die Gleichgewichtsprobleme der Felsmechanik in zwei
Gruppen gegliedert werden :diejenigen, die sich an der Oberflache, und
diejenigen, die sich in mehr oder minder grosser Tiefe im Berg stellen.
Wie wir sehen werden, unterscheiden sich beide Probleme im Grade
der statischen Unbestimmtheit in dem Sinne, als wir bei einem Hohl-
raum in grosser Tiefe mit einer doppelten statischen Unbestimmtheit
zu rechnen haben. Und zwar einer inneren im Gebirge selbst und einer
dusseren. Unter dieser wollen wir das Zusammenwirken zwischen der
Auskleidung, die als eigentlicher Fremdkorper wirkt, und dem Gebirge
verstehen. Wie wir sehen werden, driickt sich diese Unbestimmtheit
in der Ausdehnung der allfdlligen plastischen Zone aus, die von vorne-
herein eine Unbekannte ist, welche es zu bestimmen gilt. Bei Proble-
men an der Oberfliche hingegen ist meist diese dussere Unbestimmt-
heit nicht vorhanden oder nicht von Belang.

Wenn wir heute die Probleme der Hohlrdume zu besprechen be-
absichtigen, so einfach, weil dies der allgemeinere Fall ist und weil wir
somit auf einen Umstand zu sprechen kommen werden, der eine grosse
Rolle spielt, der aber leider allzu hidufig vernachldssigt wird. Gemeint
ist die Verspannung des Gebirges, das heisst der natiirliche Span-
nungszustand oder, wenn man will, die Eigenspannungen, die im
Gebirge vorhanden sind, bevor mit dem Bau angefangen wird. Thnen
kommt, wie wir sehen werden, eine iiberaus grosse Bedeutung zu.

Ich habe vorhin auf leistungsfidhige Berechnungsmethoden und
auf statisch mehrfach unbestimmte Probleme hingedeutet und mochte
Sie daher sofort beruhigen in dem Sinne, dass ich hier nicht die Ab-
sicht habe, lange Differentialgleichungen abzuleiten und dieselben zu
integrieren. Wir werden einfache Gedanken und allgemeine Vor-
stellungen iiber das Kréftespiel im Gebirge darlegen; denn es herr-
schen immer noch bei vielen einige ungenaue Vorstellungen, die
leider durch zahlreiche Lehrbiicher und andere Veroffentlichungen
immer wieder vertreten werden.

Was die eigentlichen Berechnungen anbetrifft, werden wir sie
den elektronischen Rechnern iiberlassen oder Leuten, die sie gerne

haben. Wir werden uns begniigen, einige Anwendungen zu erldutern,
um unsere Gedankengénge zu begriinden.

Wir wollen nun das Problem der Statik eines Hohlraumes im
Gebirge untersuchen und am Beispiel des sogenannten echten Ge-
birgsdruckes den Einfluss der verschiedenen Felseigenschaften oder
Zustdnde darlegen. Da ich von Statik gesprochen habe, muss ich
sofort auf einen wesentlichen Unterschied zwischen der Statik im
iiblichen Sinne und der Felsstatik aufmerksam machen. Wir sind
uns alle des Umstandes bewusst, dass das Gewicht eine Massen-
kraft ist, wir rechnen dennoch alle unsere Tragwerke, als ob das
Gewicht eine dussere Belastung wire. Dies ist in der iiblichen Statik
durchaus angéngig, denn die Tragwerke bestehen meist aus diinnen
Elementen, so dass es nicht von Belang ist, ob das Gewicht als
Massenkraft im Querschnitt des Elementes verteilt ist oder ob
es auf seine Achse als dussere Belastung wirkt. In der Felsstatik
muss diese Vereinfachung fallen gelassen werden, denn wir kon-
nen uns nicht vorstellen, dass wir richtige Resultate erhalten wiirden,
wenn wir das Gewicht des Felsens statt an den einzelnen Felsblocken
rund um den Hohlraum wirkend, etwa an der Oberflache des Gebirges,
z.B. einige tausend Meter vom Tunnel entfernt, als dussere Bela-
stung anbringen wiirden. Nun scheint diese Bemerkung so selbstver-
stdndlich, dass ich mich scheuen wiirde, sie hier vorzubringen, wenn
die Vernachldssigung dieser Tatsache nicht bereits die Ursache von
vielen Fehlschliissen bei verschiedenen Autoren gewesen wire.

Einen zweiten Unterschied zur iiblichen Statik findet man in der
bereits erwdhnten Frage des natiirlichen Spannungszustandes, denn
wenn wir gerne die Eigenspannungen in den Tragwerken vernach-
lassigen, so konnen wir dies im Gebirge nicht tun.

2. Der Spannungszustand im Gebirge

Als erste grosse Frage im Felsbau ist daher diejenige des Span-
nungszustandes im Gebirge zu werten. Man liest hdufig in vielen, im
iibrigen brauchbaren Biichern iiber Felsmechanik von «elastischen»
und von «plastischen» Spannungszustinden im Gebirge. Es kann
diesbeziiglich nicht deutlich genug gesagt werden, dass solche Aus-
driicke vollig sinnlos sind, denn ein Spannungszustand kann an sich
weder elastisch noch plastisch sein. Er ist ganz einfach ein bestehender
Spannungsgleichgewichtszustand. Was man im dunkeln empfindet
und mit diesen beiden Eigenschaftswortern ausdriicken mochte, ist
der Umstand, dass man je nachdem mehr oder minder stabile Ver-
héltnisse antreffen kann. In der Tat konnen sich die beiden Ausdriicke
«elastisch» und «plastisch» nur auf eine Spannungsdnderung, das
heisst auf eine Verschiebung, eine Verformung, kurz gesagt auf eine
Anderung des Form- und Spannungszustandes beziehen, nicht auf den
Spannungszustand selbst. Diese Feststellung ist wiederum von so
grundlegender Bedeutung, dass ich mir erlauben darf, sie in Erinne-
rung zu rufen.

Haiufig spricht man ferner von «elastischen» und «plastischen»
Materialien, insbesondere beim Fels. Diese Ausdriicke sind auch nur
bedingt richtig und miissen in dem Sinne verstanden werden, dass man
als elastisches Material ein solches bezeichnet, das sich unter den
iiblichen Belastungen oder im Naturzustand vornehmlich elastisch
verhilt, wihrend als plastisch ein solches Material bezeichnet wird,
das unter den gleichen Bedingungen zur Hauptsache den Gesetzen der
Plastizitdt folgt. In der Tat sind die beiden Qualitdten im allgemeinen
gleichzeitig vorhanden, und irgendein Fels wird sich je nach Anderung
des Spannungszustandes sowohl elastisch als auch plastisch verhalten
konnen und auch tatséchlich verhalten. So kann sich z. B. von einem
bestimmten Zustand ausgehend durch Erh6hung einer Spannungskom-
ponente eine plastische Verformung, durch Verminderung derselben
eine elastische Verformung einstellen und so weiter (Bild 1).



Zur Préazisierung der Begriffe und zur Vermeidung von Miss-
verstdndnissen mochte ich noch unterstreichen, dass im folgenden das
Wort «plastisch» eher als «nicht elastisch» zu verstehen ist und nicht
so sehr im Sinne von «idealplastisch». Eine plastische Verformung
kann somit sowohl eine idealplastische als auch irgendeine Bruch-
verformung sein, ndmlich einfach eine Verformung, die den Vertrég-
lichkeitsbedingungen der Elastizitdt nicht gehorcht. Darunter konnte
auch die sogenannte unvertrigliche Elastizitit aufgefiihrt werden. Fiir
unsere Bediirfnisse konnen wir heute die Plastizitdt als « Grenze der
Elastizitdt» bezeichnen, und somit kommen wir zum Begriffe des
Grenzzustandes oder Grenzgleichgewichtszustandes, also eines Zu-
standes, der nicht durch Vertréglichkeitsbedingungen ermittelt wird,
sondern durch einfache Gleichgewichtsbedingungen, etwa im Sinne
des Traglastverfahrens, errechnet werden kann.

Im Grundbau sehr geldufig sind als Grenzzustinde der aktive
bzw. der passive Erddruck. In der Plastizitédtstheorie spricht man auch
von der «starken» und der «schwachen» oder auch von der «ersten»
und der «zweiten» Losung der entsprechenden Differentialgleichun-
gen. Seit langem schon kennt ja die Erdmechanik die Methode der
Ermittlung der Grenzzustéinde in begrenzten Gebieten auf Grund von
solchen Gleichgewichts- oder besser gesagt Bruch- bzw. Gleitbedin-
gungen. Es ist sehr wichtig festzustellen, dass ein aktiver Erddruck je-
ner Erddruck ist, bei welchem gerade der Bruch des Bodens nach vorne
gegen die Stiitzmauer eintritt bzw. der passive Erddruck, der Zustand,
bei dem der Bruch des Bodens gegen hinten gerade vorkommt.
Man muss sich ferner ganz klar dariiber Rechenschaft geben, dass
in der Boden- und Felsmechanik und, wie wir sehen werden, insbe-
sondere beim Tunnelbau, der Bruchzustand ein Zustand ist, der sich
tatsdchlich in bestimmten Gebieten einstellt. In der Statik, und auch im
Traglastverfahren, ist hingegen der Bruchzustand ein idealisierter Zu-
stand, von welchem man sich durch einen bestimmten Sicherheits-
faktor auf vorsichtige Distanz hilt.

3. Der natiirliche Spannungszustand

Ausgangspunkt jeder Untersuchung in der Felsstatik muss die
Kenntnis des natiirlichen Spannungszustandes sein, der vor den
menschlichen Eingriffen im Gebirge vorliegt. Abgesehen von ortlichen
Storungen an der Oberfliche darf man als erste Néherung anneh-
men, dass die vertikale Komponente des natiirlichen Spannungszu-
standes dem Gewicht der Uberlagerung entspricht; dabei sind tek-
tonisch bedingte Abweichungen von diesem Wert nicht von vornherein
auszuschliessen. Die Frage des Seitendruckes bzw. einer allfélligen
Schiefstellung der Spannungsachsen im ungestorten Gebirge ist we-
sentlich schwieriger. Eine schwer auszurottende Tradition will, dass
der seitliche Druck im Zusammenhang mit der Querdehnungszahl des
Felsens nach Poisson stehe. Dass die entsprechende algebraische Ab-
leitung keinen gemeinsamen Punkt mit der Wirklichkeit haben kann,
sollte indessen klar sein. Bei einem solchen Vorgehen wird ndmlich
implizite behauptet, dass die Dimensionen des Felskorpers in hori-
zontaler Richtung sich seit der Entstehung des Felsens nie gedndert
héitten. Es brauchen nicht viele Worte verloren zu werden, um diese
Behauptung zu charakterisieren. Es geniigt, sich einige konkrete Bei-
spiele durchzudenken, um zu sehen, dass die auf der Querdehnung
beruhende Berechnungsmethode nicht stimmen kann. Stellen wir uns
z.B. einfach den Fall eines Gebirges vor, das aus zwei Felszonen mit
verschiedenen Querdehnungsmoduli besteht, welche durch eine verti-
kale Flache getrennt sind. Es ist klar, dass die horizontale Spannungs-
komponente aus Gleichgewichtsgriinden beidseitig der Trennungs-
flache die gleiche sein muss, auch wenn die zwei Poissonschen Zahlen
voneinander verschieden sind.

In der Tat kann ruhig behauptet werden, dass in einem Gebirge
der Eigenspannungszustand infolge der tektonischen Bewegungen,
der seismischen Wirkungen, der thermischen Effekte, der Kriech-
erscheinungen und vor allem der eintretenden Briiche innerhalb be-
stimmten Grenzen in nicht voraussehbarer Art variieren kann. Dabei
ist es von Bedeutung festzuhalten, dass die schwichsten Zonen in
diesem Zusammenhang die massgebende Rolle spielen. Als Beispiel

Bild 1. Elastische und nicht-
elastische Farméanderungen von
Fels

betrachten wir nach Bild 2 einen Gebirgsblock, der ideal homogen und
isotrop, sagen wir auch «elastisch» wére, welcher auf zwei Mylonit-
zonen aufliegt. Es ist klar, dass unbeachtet der Poissonschen Quer-
dehnungszahl die Reaktionen in den Mylonitflichen unter Beriick-
sichtigung der Kohésion bestimmte Winkel mit der Normalen zu den
Flidchen nicht tiberschreiten konnen. Es ist leicht, daraus die Grenzen
anzugeben, fiir welche Gleichgewicht im Gebirge herrschen kann.
Wire ndmlich der seitliche Druck kleiner als der untere Grenzwert,
so wiirde der Block einsinken, bis ein gentigender Seitendruck sich
einstellt. Sollte jedoch der Seitendruck grosser als der obere Grenzwert
sein, dann wiirde sich der Block heben, bis wieder der Grenzzustand
erreicht wird. Beriicksichtigt man, dass im allgemeinen nicht so ein-
fache Fille wie im Bild 2 vorliegen und dass eine grossere Anzahl von
Myloniten oder Bruchzonen vorhanden sind, so ist es klar, dass die
Grosse des Seitendruckes nicht allzusehr von derjenigen der verti-
kalen Lastkomponente abweichen kann.Sagen wir, um Grossenord-
nungen festzulegen, dass in unseren geologischen Verhiltnissen Werte
von etwa der Hilfte bis zum Doppelten der Auflast vorkommen diirf-
ten. Dabei kommt aber dem Fall eines allseitigen Spannungsfeldes,
also der hydrostatischen Spannungshypothese, entsprechend der
Intuition von Prof. Heim, eine grossere Wahrscheinlichkeit zu als den
Grenzfillen. Die Grenzwerte konnen meiner Meinung nach nur in
Gebieten erreicht werden, welche heute noch tektonisch aktiv sind.
Halten wir dabei fest, dass in der Regel innerhalb der zwei Grenzen
der Wert des Seitendruckes nur durch entsprechende Messungen er-
mittelt werden kann. Es ist aussichtslos, irgendwelche aprioristische
Berechnungen aufstellen zu wollen.

Wir werden etwas spéter den sehr grossen Einfluss dieses Seiten-
druckes veranschaulichen. Vorldufig halten wir fest, dass die hori-
zontale Spannungskomponente im Gebirge mit den Elastizitéts-
eigenschaften des Felsens nichts zu tun hat und dass sie beliebig zwi-
schen den beiden Grenzwerten, die sich aus Bruchgleichgewichts-
betrachtungen ableiten lassen, schwanken kann. Dieselben Betrach-
tungen gelten natiirlich auch fiir eine allféllige Schiefstellung der
Hauptspannungsrichtungen im ungestorten Gebirge. Aus dem Ge-
sagten geht indirekt die Wichtigkeit einer geologischen Aufnahme der
Schwichezonen, aber auch diejenige einer experimentellen Bestim-
mung der effektiven Brucheigenschaften, vor allem der schwachen
Elemente des Gebirges, hervor.

Als erste grosse heutige Aufgabe der Felsmechanik konnen wir
daher die experimentelle Bestimmung des natiirlichen Spannungszu-
standes nennen.

4. Die Felseigenschaften

Nun klingt es sicher trivial wenn ich sage, dass jede theoretische
Untersuchung im Felsbau die Kenntnis der mechanischen Felseigen-
schaften voraussetzt. Indessen kann ruhig behauptet werden, dass bis
heute die meisten Berechnungen von Tunnelauskleidungen ohne Bezug
auf die effektiven Felseigenschaften ausgefiihrt wurden. Fiir die Fels-
mechanik oder Felsstatik konnen die wichtigsten Felseigenschaften in
zwei Gruppen aufgeteilt werden, und zwar die Festigkeits- und die
Verformungswerte. Diese Eigenschaften bestimmen ja die Auswirkung
jedes menschlichen Eingriffes, z.B. eines Tunnelbaues, auf das Ge-
birge und dementsprechend die Reaktionen des Gebirges auf das Bau-
werk, z.B. auf die Auskleidung. Wir kennen alle aus der Mechanik
der Lockergesteine die Bruchtheorie nach Mohr und entsprechend den
Begriff der Umhiillenden, welche einen Zusammenhang zwischen der
effektiven Normalspannung und der Scherspannung im Bruchpunkt
aufstellt. Meistens kommt fiir die Lockergesteine die Coulombsche
Gerade zur Anwendung. Fiir den gesunden Felsen haben wir, etwa
wie beim Beton, eine gekriimmte Umibhiillende. Nun sind im Gebirge
nicht so sehr die Eigenschaften des gesunden Felsens massgebend, als
vielmehr diejenigen der Kliifte und Spalten: im allgemeinen der Dis-
kontinuitdtsflichen. Bei diesen darf in erster Ndherung die Umhiil-
lende durch eine Coulombsche Gerade ersetzt werden, welche durch

Bild 2. Grenzen des natirlichen
Spannungszustandes im Gebirge



die Kohésion und den Reibungswinkel definiert wird. Wir werden im
folgenden diese Vereinfachung machen, obschon es keine Schwierig-
keit bieten wiirde, eine andere, kompliziertere Kurve in die Berech-
nungen einzubeziehen.

Nun hat man im Lockergestein mit isotropen Verhéltnissen zu
rechnen, so dass die Umhiillende von der absoluten Richtung der
Hauptspannung nicht beeinflusst wird. Im Gegensatz dazu sind im
Felsen Diskontinuitdtsflichen vorhanden, so dass die Festigkeit des
Felsverbandes entscheidend von der Richtung der Beanspruchungen
gegeniiber den Kliiften abhiingt. Die Umhiillendc ist richtungs-
abhitngig. Dies Lisst sich ctwa nach Bild 3 darstellen, au welchem er-
sichtlich ist, wie je nach Richtung der Beanspruchung dic Festigkeit
des Felsens oder dicjenige des Felsverbandes massgebend ist. Halten
wir daher fest, dass die Festigkeitseigenschaften des Felsens im Ver-
band in der Regel durch eine Serie von Umbhiillenden dargestellt
werden, wobei jede cinzeine [iir eine bestimmte Richtung der Span-
nungsachsen giiltig ist. Dies ist z.B. aus Bild 4 ersichtlich, in wclechem
der Einfluss von zwei Kluftsystemen in einecm Fcls ohne Zugfestigkeit
dargestellt ist.

Ein Umstand, der bis jetzt wenig beachtet worden zu sein scheint,
ist die Tatsache, dass das Zusammentreffen von verschiedenen Kluft-
systemen Gleitflichen bilden kann, welche je nach Richtung der Gleit-
bewegung einen verschiedencn Wider tand entgegensetzen. Somit
kann man von asymmetrischen Gleitwiderstinden und von gleitrich-
tungsabhédngigen Umhiillenden sprechen. Wir kénnen daher die expe-
rimentelle Ermittlung der Felsfestigkeiten ( Reibung und Kohdsion) in
einem anisotropen Gestein in Abhéngigkeit der Richtung der Bean-
spruchung und des Sinnes der Gleitbewegung als die zweite grosse
Aufgabe der heutigen Felsmechanik bezeichnen.

Es darf hier ruhig behauptet werden, dass fiir die praktische Tétig-
keit die Kenntnis dieser Eigenschaften viel wichtiger ist als die vieler
anderer und insbesondere wichtiger als die Ermittlung der E-Moduli
und der Querdehnungszahlen, obschon diese Gebiete bis dahin mit
Vorliebe untersucht wurden.

Zur eindeutigen Kenntnis der plastischen Verformung muss
selbstverstindlich das Spannungsverformungsdiagramm definiert
werden. Der Einfachheit halber werden wir im folgenden an-
nehmen, dass bei Erreichen der Gleit- oder Bruchgrenze die Verfor-
mung unbegrenzt weitergehen kann, und zwar ohne Zunahme der
Kraft. Sollten wir nur statisch bestimmte Probleme zu behandeln ha-
ben oder sollten wir Probleme haben, die mit ausreichender Genauig-
keit statisch bestimmt gemacht werden diitfen, so wiirde die Kenntnis
der besprochencn Eigenschaften fiir die Ermittlung des Grenzspan-
nungszustandes geniigen. Da wir uns aber vorgenommen haben, auch
statisch unbestimmte Systemc zu untersuchen, so miissen wir auch die
Verformungseigenschaften des Felsens besprechen.

Bei bestimmten Problemen verformt sich der Fels nach den Ge-
setzen der Elastizitdt, und zwar im ganzen Gebirge oder nur in Teil-
gebieten. Dass dann Spannungen und Verformungen durch die Elasti-
zitdtsmoduli und die Poissonschen Zahlen miteinander verkniipft sind,
braucht hier nicht weiter ausgefiihrt zu werden. Viel wichtiger ist im
aligemeinen aber die Verformung im plastischen Gebiet. Ich muss hier

Bild 3. Fels mit einer Kluftschar;

die Umhiillende ist richtungsabhéngig

daher sofort auf einen bestimmten Umstand aufmerksam machen, der
von grosser Wichtigkeit ist: Wir wissen alle, dass bei idealplastischen
Stoffen eine plastische Verformung, ich mochte sagen «definitions-
gemadss», ohne Volumenzunahme vor sich geht. Dies ldsst sich anhand
der Bilder 5 darstellen. Ein idealplastischer Stoff (Bild 5a) ist ein Stoff
mit Kohésion aber ohne innere Reibung. Die Umhiillende der Mohr-
schen Bruchkreise ist eine horizontale Gerade. Das Netz der Gleit-
linien ist bekanntlich ein orthogonales, und man sieht, dass die Ver-
formung der einzelnen Quadrate etwa nach der gestrichelten Linie
ohne Zunahme des Fldcheninhaltes vor sich geht.

Haben wir aber einen Stoff, der eine innere Reibung aufweist (Bild
5b), so sind die Gleitlinien nicht mehr senkrecht zueinander, sondern
schliessen einen Winkel ein, wie im Bild ersichtlich. Es ist einzusehen,
dass bei einem Gleiten die Parallelogramme sich mit einer Volumen-
zunahme gegen die quadratische Form verschieben, denn die Lidnge
der Seiten bleibt konstant. Dieser Umstand ist meines Erachtens von
grosser Wichtigkeit bei allen Problemen der plastischen Verformung
von Fels. Allerdings handelt es sich hier aber um eine Frage, die bis
jetzt viel zu wenig untersucht worden ist, so dass sich leider vorldufig
nicht allzuviel sagen ldsst. Diesbeziiglich halten wir indessen fest, dass
man bei Verschiebungen im plastischen Gebiet in einem mit Reibung
versehenen Korper mit einer Volumenzunahme zu rechnen hat. Es
handelt sich immer um eine Volumenzunahme, und zwar unabhéngig
der Art der Beanspruchung. Dabei diirfen wir nicht vergessen, dass
die plastischen Zustinde nicht reversibel sind. Wird z.B. nach einem
erfolgten Gleiten die Richtung der Spannung umgekehrt, so gleitet der
Korper in der Regel nicht mehr nach den gleichen Linien zuriick,
sondern es stellt sich ein anderes Gleitnetz ein. Nun kann offenbar das
Spiel nicht unendlich oft wiederholt werden, denn die Volumenzunah-
me kann nicht unendlich gross werden. In diesem Zusammenhang
bleiben noch viele Probleme zu untersuchen. In einem Felsmassiv
kommen zudem noch Volumeninderungen vor, die mit den Bruch-
erscheinungen in Zusammenhang stehen, wie z. B. in Bild 6 dargestellt.
Es handelt sich hier um Vorginge, welche die moglichst dichteste
Packung des Felsens zerstoren und zur Auflockerung fithren. Es gibt
verschiedene Arten dieser Auflockerung, auf welche es leider nicht
moglich ist, ndher einzutreten, denn es handelt sich um Phdnomene,
die bis jetzt viel zu wenig beachtet und untersucht worden sind. Die
Rolle, die sie in statisch unbestimmten Problemen spielen, ist aber
eine bedeutende.

Halten wir fest, dass wir praktisch bei jedem Bau im Fels mit
einer Auflockerung, also einer Volumenzunahme, zu rechnen haben
werden und dass diese Volumenzunahme eine grosse Rolle spielen
kann, vor allem bei statisch unbestimmten Bauwerken, so z.B. bei
einer Tunnelauskleidung. Wir konnen sicher die Ermittlung dieser ver-
schiedenen Arten der Volumenzunahme als eines der wichtigsten Pro-
bleme der Felsmechanik bezeichnen. Im folgenden werden wir anneh-
men, dass wir tiber das Mass der Volumenzunahme eine Ahnung ha-
ben, obschon dies, ehrlich gesagt, nicht ganz zutriftt.

5. Kontinuum und Diskontinuum

Auchder hdufig umstrittenen Frage « Diskontinuum-Kontinuums
wollen wir ein Wort widmen. Implizite haben wir bei unseren vorheri-

Bild 4. Zwei Systeme von parallelen Kluftfléchen ohne Kohésion
1. System: @1 = 30 °

2. System: @2 = 20 © um 60 © versetzt



Bild 5. Verformung plastischer Stoffe. Umhiillende und Gleitlinie
a) ohne innere Reibung (ideal plastisch)

b) mit innerer Reibung

gen Betrachtungen immer vom Fels als einem Kontinuum gesprochen,
obschon wir wissen, dass in Wirklichkeit die Materie durch Kliifte auf-
geteilt ist, somit Diskontinuitédtsflichen besitzt und demzufolge als
Diskontinuum betrachtet werden sollte. Wéhrend uns aber die Me-
chanik der Kontinua ohne allzu grosse Schwierigkeiten zugénglich ist,
ist diejenige der Diskontinua uns bis jetzt — um nicht mehr zu sagen —
nicht so ganz geldufig. Wir wollen uns aber an dieser Stelle nicht in
philosophische Diskussionen einlassen und einfach die pragmatische
Bemerkung machen, dass in der Praxis es nicht allzu schlecht geht,
wenn man eine Felsmasse als ein Kontinuum betrachtet, vorausgesetzt,
dass die Klufthdufigkeit geniigend gross ist. Um die Ideen festzuhalten,
darf ich es vielleicht wagen zu sagen, dass diese Grenze bei einem Ab-
stand der Kliifte von etwa 1/10 bis 1/20 der Dimensionen des unter-
suchten Bauwerkes liegt. Wir konnen aber heute auf diese Fragen nicht
eintreten und miissen es bei dieser vagen Aussage bewenden lassen.

6. Felsmechanische Vorginge um einen Hohlraum

Es ist nach diesen einleitenden Bemerkungen notig, dass wir uns
um die Vorgédnge kiimmern, die sich im Tunnel abspielen. Diesbeziig-
lich ist es vielleicht niitzlich, sich anhand eines Gedankenmodelles eine
sichere Vorstellung der Vorgéinge zu machen. Und zwar geht es zuerst
darum, das Problem der statischen Unbestimmtheit zwischen Gebirge
und Auskleidung darzulegen (Bild 7). Als Beispiel nehmen wir den
einfachen, zentralsymmetrischen Fall, somit denjenigen eines kreis-
formigen Tunnels, der in einem Gebirge liegt, bei welchem gleich-
grosse seitliche wie vertikale natiirliche Spannungen vorhanden sind.
Der Symmetrie wegen vernachlidssigen wir das Eigengewicht des Fel-
sens und stellen uns den Fels als ein Material vor, bei welchem das
Coulombsche Gesetz ohne bevorzugte Richtungen gelte. Wir stellen
uns weiter vor, dass als Auskleidung eine Gummihaut aufgebracht
worden ist und dass innerhalb derselben einregulierbarer Druck —etwa
einer Fliissigkeit — das Gebirge im Gleichgewicht hélt. Als Ausgangs-

Bild 6. Volumen&nderungen im Zusammenhang mit Brucherscheinungen bei
gewellten oder gezahnten Flachen

4

punkt nehmen wir einen Druck an, der dem natiirlichen Spannungs-
zustand im Gebirge genau entspricht. Es ist klar, dass keine Verfor-
mung eintreten wird. Dies entspricht dem Punkt P nat. im Bild 7.
Verringern wir nun diesen Druck regelméssig, so verkleinert sich
selbstverstindlich der Radius des Hohlraumes. Anfianglich, das heisst
solange die Bruchbedingung noch nicht erreicht ist, haben wir eine
elastische Verformung des Gebirges. Es kommt aber ein Punkt, bei
welchem das Verhdltnis der Radial- zur Tangentialspannung so un-
giinstig geworden ist, dass vom Tunnelrand ausgehend sukzessive ein
Gleiten im Gebirge eintritt. Somit entsteht eine Bruchzone, die man
auch eine plastische Zone nennen kann, bei welcher bei weiterer Re-
duktion des inneren Druckes die Deformation immer grosser wird, bis
zu einem Moment, bei welchem der Hohlraum einstiirzen wiirde. Es
ergibt sich somit die im Bild ersichtliche Kurve.

In der Wirklichkeit haben wir es aber nicht mit einer Gummi-
auskleidung zu tun, welche sich jeder Verformung anpassen kann,
sondern mit einem Ausbau oder einer Betonauskleidung, die eine be-
stimmte Steifigkeit aufweist. Es ist demzufolge klar, dass im End-
zustand die radiale Verformung des Gebirges derjenigen der Ausklei-
dung entsprechen muss. Wir brauchen daher nur die Verformungs-
charakteristik der Auskleidung zu zeichnen, etwa nach einer der an-
gegebenen Linien, um einen Schnittpunkt zu ermitteln. Im allgemeinen
wird man eine Anfangsverformung in Kauf nehmen miissen, die sich
wihrend der Aushubarbeiten einstellt, bevor der Einbau oder die Aus-
kleidung wirksam werden. Anschliessend wird sich die Auskleidung
je nach Typ nach einer Geraden oder einer Kurve verformen. Kurve I
im Bild entspricht einer rein elastischen Auskleidung. Kurve II ent-
spricht hingegen einem weichen Einbau, der sich stark verformt, bis
eine spdter eingezogene endgiiltige Auskleidung die Steifigkeit erhoht.
Kurve II1 konnte etwa fiir vorgespannte Felsanker gelten, bei welchen
die Anfangsverformung gegeniiber derjenigen der fritheren Fille ent-
gegengesetzt gerichtet wire. Bemerkenswert ist, dass sich je nach Art
des Einbaues ein anderer Wert des Gebirgsdruckes einstellt.

Aus dem Gesagten ist klar, dass der Druck, der letztlich auf das
Gewolbe wirkt, je nach Steifigkeit des Einbaues anders ausfallen kann.
Wir konnen daher den sehr wichtigen Grundsatz aufstellen, dass die
Grosse des echten Gebirgsdruckes keine Naturgegebenheit ist, sondern
das Ergebnis des Zusammenspielens verschiedener Faktoren wie:

— des natiirlichen Spannungszustandes im Gebirge,

— der Festigkeitseigenschaften des Gebirges,

— des Arbeitsvorganges und

— der Verformbarkeit bzw. der Steifigkeit des Einbaues.

Dabei ist noch zu beriicksichtigen, dass die Felseigenschaften um
den Tunnel durch den Bauvorgang beeinflusst werden konnen. Selbst-
verstiandlich sind auch hier Grenzen fiir die Grosse des Gebirgsdruckes
gegeben, und vor allem ist meist eine untere Grenze vorhanden, die
nicht unterschritten werden soll. Sie entspricht dem Wesen nach dem
bekannten aktiven Erddruck. Sie kann auch einen negativen Wert
haben; in diesem Falle spricht man von standfestem Fels. Der eben
abgeleitete Grundsatz ist durch sehr viele praktische Erkenntnisse be-
stdtigt worden. Es sind z. B. Fille bekannt, bei denen eine sehr starke
Auskleidung durch einen sehr grossen Gebirgsdruck zerstoért wurde,
bei denen aber die nachtrigliche Instandstellung der Auskleidung zu
keinen Schwierigkeiten gefiihrt hat, als ob der Gebirgsdruck in der
Zwischenzeit verschwunden wire. In der Tat hatte die starre Ausklei-

v=lerformung

P=Druck

Bild 7. Darstellung der statischen Vorgénge bei einem kreisrunden Tunnel



dung zu einem grossen Gebirgsdruck gefiihrt, der nach dem Bruch
derselben praktisch verschwunden war. Wenn dem nicht so gewesen
wire, das heisst, wenn der Gebirgsdruck eine konstante nachdrédngende
Kraft gewesen wire, so hitte sich der Hohlraum génzlich geschlossen.
(Was natiirlich in besonderen Fillen moglich ist.) Halten wir also fest,
dass der Gebirgsdruck beim Tunnelbau nicht von vornherein gegeben
ist, sondern sich nachtriglich je nach der Entstehungsgeschichte des
Tunnels einstellt. Es sind somit beim gleichen Fels eine grosse Anzahl
von verschiedenen Gleichgewichtszustinden moglich.

7. Vorgehen in der Berechnung

In Wirklichkeit sind die Verhiltnisse nicht so einfach, wie wir sie
soeben geschildert haben, weil das Problem nicht zentralsymmetrisch
ist, weil das Eigengewicht wirkt und weil die Felsmassen nicht homo-
gen sondern anisotrop sind. Nichtsdestoweniger sind grundsitzlich
die Erscheinungen dieselben. Es kann gesagt werden, dass es heute
moglich ist, sozusagen alle vorkommenden Félle durchzurechnen,
vorausgesetzt selbstverstindlich, dass man die massgebenden Fels-
eigenschaften kennt.

Es ist leider nicht moglich, an dieser Stelle iiber die Berechnungs-
methoden zu referieren. Wir wollen nur die Ergebnisse einiger be-
rechneter Fille betrachten und entsprechende Schlussfolgerungen
ziehen. Es soll hier bemerkt werden, dass die anschliessend gezeigten
Beispiele tatsdchlich mit Hilfe von speziellen Programmen durch-
gerechnet wurden und dass die Bilder durch den Plotter des elektro-
nischen Rechners automatisch gezeichnet wurden (die hier gezeigten
Abbildungen sind fiir die Klischees von der SBZ umgezeichnet worden).

Wie in jedem statisch unbestimmten System, soll zuerst ein
Grundsystem definiert werden. Es sei diesbeziiglich bemerkt, dass
wegen der Existenz von plastischen Zonen die Uberlagerung der Krifte
nicht moglich ist. Der Begriff «Grundsystem» hat also nicht die genau
gleiche Bedeutung wie in der {ibrigen Statik. Wir wollen nun als Grund-
system einen Fall annehmen, bei dem die Reaktionskrifte zwischen
der Auskleidung und dem Gebirge bekannt sind, und wollen uns auf
die Untersuchung des Gebirges beschrinken. Die Berechnung der
Auskleidung an sich ist ein elementares Problem, das wir fiir heute
nicht ndher berithren. Eine Betrachtung des statisch unbestimmten
Falles wiirde uns zu weit fiihren. Es lohnt sich aber zu bemerken, dass
dieses Grundsystem tatsdchlich fiir sich allein vorkommen kann,
ndamlich z. B. wenn keine Auskleidung notig ist; oder auch wenn der
Hohlraum durch vorgespannte Felsanker gesichert wird, bei welchen
die Krifte einreguliert und somit als bekannt vorausgesetzt werden
konnen. Es muss noch erwdhnt werden, dass wir allein den Endzu-
stand betrachten wollen, ndmlich jenen Zustand, der sich einstellt,
wenn die Zeiteinfliisse wie Fliessen, Kriechen, Relaxation des Gebir-
ges usw. ausgeklungen sind. Es handelt sich somit um das Gleich-
gewicht, das etwa einige Monate oder Jahre nach dem Bau des Tun-
nels eintritt. Es hédtte an sich keine Schwierigkeit, auch die Zwischen-
gleichgewichtsphasen zu untersuchen, dies wiirde uns aber zu weit
fiihren.

d. Einfluss der verschiedenen Parameter auf die Spannungsverteilung
um den Hohlraum

Nehmen wir als Beispiel einen Fall mit einer vertikalen natiirli-
chen Spannungskomponente von 500 t/m?2, somit einen Tunnel in
etwa 200 m Tiefe. Der Hohlraum soll einfachheitshalber kreisformig
sein mit 5 m Radius, somit etwa in der Grosse eines Strassentunnels
liegen. Wir wollen sukzessive den Einfluss folgender Parameter auf-
decken:

1. Einfluss der Reaktionskraft zwischen Auskleidung und Gebirge
2. Einfluss der Felsfestigkeit, insbesondere des Reibungswinkels

3. Einfluss der Grosse des seitlichen Druckes und

4, Einfluss von ausgeprigten Kluftsystemen.

Als Bezugsfall nehmen wir einen homogenen und isotropen Fel-
sen, einen Seitendruck gleich dem Vertikaldruck, einen Reibungs-
winkel von 35° und eine Reaktionskraft von 30 t/m? gleichméssig iiber
den ganzen Umfang verteilt an. Die Kohésion wollen wir vorderhand
vernachldssigen. Wir werden alle anderen Félle mit diesem einen ver-
gleichen, von welchem wir die Ergebnisse im Bild 8 sehen. Aus der
Figur sind die Radial- und Tangentialspannungen ersichtlich. Man
merke sich gut, dass die Spannungstra jektorien stetig durch die Grenze
zwischen Bruchzone und elastischer Zone durchgehen und keinen
Knick bei der Grenzlinie erfahren diirfen, wie dies félschlicherweise
in verschiedenen Lehrbiichern zu finden ist. Die Grenze zwischen der
inneren Zone, welche im Grenzgleichgewicht steht, und dem «ela-

stischen» Gebiet ist nahezu kreisférmig. In der Ringzone, welche
im Gleichgewicht ist, konnte noch das Gleitliniennetz gezeichnet
werden.

Als erster Parameter soll nun der innere Druck variiert werden,
wobei dieser Druck mit jeweils 10, 20, und 100 t/m? angenommen
wurde. Man sieht in Bild 9 deutlich, wie durch ein Abnehmen der
Reaktionskraft der Auskleidung sich die Bruchzone gewaltig aus-
weitet und wie rasch die Verhiltnisse dndern, wenn man sich der
Bruchgrenze nidhert. Man ersieht ebenso den klaren Einfluss des Eigen-
gewichtes, sobald die Bruchzone gross wird. Aus dem Bild ist ganz
eindeutig zu sehen, dass ein unterer Grenzwert fiir die Reaktion der
Auskleidung notig ist, um iiberhaupt ein Gleichgewicht herzustellen,
somit ist eine minimale Auskleidungsstarke notig, um den Einsturz zu
verhindern. Diese Kraft diirfte in der Grosse von etwa 7 t/m? liegen.
Uber 225 t/m? ist keine plastische Zone mehr vorhanden.

Immer vom angenommenen Bezugsfall ausgehend, wollen wir
nun als zweiten Parameter den Reibungswinkel im Fels d4ndern. Wir
rechnen daher mit den gleichen Werten, aber mit 50° bzw. 25° fiir den
Reibungswinkel gegeniiber 35°. Die Ergebnisse sind im Bild 10 zu-
sammengefasst. Es ist deutlich zu ersehen, dass bei einer inneren
Reaktionskraft von 30 t/m? ein minimaler Reibungswinkel von etwas
mehr als 20° notig ist, um {iberhaupt ein Gleichgewicht zu erzeugen.
Ganz eindriicklich ist der Umstand, dass eine sehr kleine Anderung im
Reibungswinkel sehr grosse Auswirkungen haben kann, vor allem in
der Néhe der unteren Grenze. Dies ist ein Hinweis fiir die grosse Be-
deutung einer genauen Messung der Reibungswinkel in den Felskliif-
ten. Uber 700 tritt iiberhaupt kein Bruch mehr ein.

Sehr interessant ist ferner der Einfluss des seitlichen natiirlichen
Gebirgsdruckes, den wir anschliessend untersuchen wollen. Gegeniiber
dem Grundfall von 500 t/m? haben wir daher Seitendriicke von 175,
350, 700 und 1000 t/m? — immer bei einer vertikalen Belastung von
500 t/m? — angenommen. Im Bild 11 ist klar ersichtlich, wie, ausgehend
von der nahezu kreisformigen Zone des Bezugsfalles, sich die Form
der Bruchzone gewaltig dndert. Zu beachten ist das Eintreten von
Zugzonen, sei es im Scheitel, sei es in den Ulmen, sobald das Verhilt-
nis der natiirlichen Spannungskomponenten von der Einheit allzu viel
abweicht. Dies kann zu Einbriichen und Rissen fiihren.

Wir haben bis dahin die Frage der Kohésion vernachléssigt. Nun
ist es klar, dass eine gleichbleibende Kohédsion durch eine Druck-
belastung ersetzt werden kann, welche auf dem ganzen Rand des
untersuchten Korpers wirkt. Somit dndern sich die Spannungsbilder
nicht, wenn die Reaktion des Gewolbes gegen den Fels um die Grosse
der absoluten Kohision verringert wird. Es ist daher ohne weiteres
einleuchtend, welch iiberaus wichtigen Einfluss die Kohésion hat oder
haben kann. Denken wir nur, als Beispiel, an eine absolute Kohésion
von 3 kg/cm?, das heisst 30 t/m?, so sehen wir, dass bei Vorhandensein
einer solchen Kohésion unser Bezugsfall (Bild 8) iiberhaupt ohne Ein-
bau standfest ware. Ohne Kohésion ist hingegen ein ganz betréchtli-
cher Einbau fiir die Aufnahme einer Belastung von 30 t/m? nétig, um
gleiche Verhiltnisse zu erhalten.

In den Fillen, die wir bis jetzt untersuchten, hatten wir immer nur
isotrope Verhiltnisse angenommen. Dies war zur Vereinfachung der
Darstellung erwiinscht. Wir wollen aber auch einige anisotrope Félle
untersuchen, und zwar immer ausgehend von unserem Grundfall, bei
welchem eine diffuse Kliiftigkeit vorhanden ist, die in allen Richtun-
gen mit einer Reibung von 35° wirkt und bei welchem wir zusitzlich
einige ausgeprigiec Kluft ysteme einfiihren werden. In den Bildern
12 und 13 haben wir sukzes ive ein bzw. zwei Kluftsysteme mit ver-
schiedenen Reibungswinkeln und Kohésion beriicksichtigt. Der Ein-
fluss dieser Kliiftungen ist in Form und Groésse der Bruchzone deut-
lich sichtbar. Zum Vergleich ist jeweils die Grenze der Bruchzone des
Bezugsfalles nach Bild 8 eingezeichnet.

9. Praktische Beispiele

Alle Beispiele, die wir bis jetzt betrachtet haben, sind theoretische
Fille mit zum Teil vereinfachten Annahmen. In der praktischen Be-
handlung des Problemes treten einige Besonderheiten hinzu. So ist z.B.
im Bild 14 eine unterirdische Zentrale mit 30 m Durchmesser, deren
Gewolbe mit vorgespannten Ankern gehalten wird, dargestellt. Die
Krifte der Anker sind nicht konstant iiber dem Umfang und auch
nicht immer radial. Die Bruchzone beschrinkt sich hier auf die Ulmen,
und die Verteilung der Spannungen ist klar aus dem Bild ersichtlich;
ebenso die Spannungstrajektorien.

Im Bild 15 sind die Verhéltnisse bei einem Strassentunnel mit
etwa 1000 m Uberlagerung, mit einem Reibungswinkel von 40 ¢ n. T.,
einer Kohésion von 30 t/m? und ohne Sohlengewolbe dargestellt. Das
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Bild 8.
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Spannungsverteilung um den Hohlraum. Darstellung der Radial-

und Tangential-Spannungen

RL m

700 225 {p+Col

Bild 9. Ausdehnung der Bruchzone in Funktion des Stabilisierungsdruckes
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Bild 10.

Ausdehnung der Bruchzone in Funktion des Reibungswinkels

6v = 2600 l/m?
6h = 1600 ifm?

Bezeichnung der
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Verschiebungen
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Bild 15. Verhéltnisse bei einem Strassentunnel mit ca. 1000 m Ueber-
deckung

Fehlen eines Sohlengewdlbes fiihrt zu einer weit ausgedehnten Bruch-
zone in der unteren Partie des Tunnels.

Die Bilder 16 und 17 beziehen sich auf einen Tunnel in der Néhe
einer geneigten Felsoberfliche, die somit ein unsymmetrisches Span-
nungsbild begriindet, wobei wiederum das Gewolbe durch Felsanker
gehalten wird. Der gewaltige Unterschied zwischen dem Fall mit 28 ¢
n.T. und 39 9 n.T. Reibung ist eindriicklich, obschon im schlechteren
Gebirge doppelt so viel Felsanker vorgesehen sind wie im besseren.

10. Schlussfolgerungen

Zusammenfassend mogen wir aus dem Gesagten nur folgende
Punkte in Erinnerung behalten:

1. Der Gebirgsdruck, der auf eine Tunnelauskleidung wirkt, ist nicht
eine von vornherein gegebene Naturgrosse, sondern hidngt vom
Spannungszustand im Gebirge, von den Felseigenschaften, vom
Arbeitsvorgehen und von der Auskleidung ab.

2. Zur Ermittlung dieses Gebirgsdruckes ist die Kenntnis bestimmter
Werte notig. Als die wichtigsten unter ihnen, welche auch die
Hauptprobleme bilden, die sich der heutigen Felsmechanik stellen,
sind die folgenden zu nennen:
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Bild 11. Ausdehnung der Bruchzone in Funk-
tion von N = ayloy

Grenze Bezugsfall

Bild 12. Einfluss eines Bruchsystems in
der Richtung 1 auf die Ausdehnung der
plastischen Zone

Bild 13. Einfluss von zwei Bruchsystemen
in den Richtungen 1 und 2 auf die Aus-
dehnung der plastischen Zone

Rechts:

Bild 14. Unterirdische Zentrale mit Fels-
ankern gesichert. Ankerkrafte, Bruchzone,
Spannungsverteilung

[ Zone mit Grenz-gteichgewicht

a) Die experimentelle Bestimmung des vorhandenen Spannungs-
feldes im Gebirge vor dem Bau und insbesondere die Ermitt-
lung des Verhéltnisses zwischen vertikaler und horizontaler
Spannungskomponente sowie gegebenenfalls die Neigung der
Hauptaxen gegeniiber der Vertikalen.

b) Die Ermittlung der Kluftfestigkeiten. Insbesondere der Ko-
hdsion und der Reibung entlang der verschiedenen Kluft-
systeme, somit Beriicksichtigung der Anisotropie des Gebirges.

¢) Experimentelle Bestimmung der Volumenzunahme bei Bruch-
erscheinungen im Gebirge.

3, Sind diese Grundwerte bekannt, so konnen alle praktisch interes-
sierenden Falle durchgerechnet werden. Zur exakten Ermittlung
der Verhiltnisse fehlt nur noch die genaue quantitative Erfassung
des Bauvorganges.

Ich hoffe, auf Grund der wenigen gezeigten Beispiele bewiesen zu
haben, dass, entgegen einer leider verbreiteten Meinung, die Erfassung
des Kriftespieles rund um den Tunnel moglich ist und dass es gege-
benenfalls nur an der experimentellen Bestimmung von verschiedenen
Parametern fehlen kann. Eine Mitteilung iiber die entwickelten Be-
rechnungsmethoden steht bevor.
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Bild 16. Felsstatische Unter-
suchung an einem Tunnel, ge-
sichert mit vorgespannten
Felsankern. Reibung 289
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Bild 17. Felsstatische Unter-
suchung an einem Tunnel, ge-
sichert mit vorgespannten
Felsankern. Reibung 399
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Scherversuche in Sondierstollen

Interpretation der Ergebnisse und deren Einfilhrung in die felsmechanische Stabilitatsberechnung

Von Dr. sc. techn. B. Gilg, Zlrich

Vortrag, gehalten an der Tagung der Schweiz. Gesellschaft fir Bodenmechanik vom 3. Mai 1968 in Lugano

1. Einleitung

Ein Gebirgskorper, der nicht ausserordentlich homogen ist, ent-
zieht sich meist von vorne herein einer exakten Berechnung. Nur bei
besonders gleichméssiger Anordnung von Schichtung und Kliiftung
diirfte eine auf dreiaxige Anisotropie gegriindete rdumliche Elastizi-
tdtstheorie den Problemen gerecht werden. Dabei wird der Rechen-
aufwand selbst bei Anwendung von Computern erheblich. Zur {llu-
stration diene etwa das in Bild 1 dargestellte Sedimentgestein — ein
stark tektonisierter und durch Kalzitintrusionen mehrmals wieder ver-
heilter Dolomit —, welches in dieser Form grosse Teile der Fundation
der Staumauer Punt dal Gall bildet.

Hier wie andernorts besteht ein sinnvolles Vorgehen darin, dass
man dem felsmechanischen Problem mit moglichst einfachen Néhe-
rungsformeln zu Leibe riickt, dafiir aber mehrere Verhaltenshypo-
thesen des Felsens aufstellt. Fiir jede Verhaltenshypothese ergeben
sich Berechnungsresultate, welche sorgféltig zu analysieren sind. Auf
diese Weise erhilt man Auskunft iiber die mogliche Beanspruchung
des Felsens, welche in jedem Fall in den zuldssigen Grenzen bleiben
muss. Natiirlich ist eine umfassende Untersuchung der Gebirgseigen-
schaften erste Bedingung, um auf dic eben beschriebene Weise zi1
cinem befriedigenden Resultat zu gelangen. Dic Versuchswerte werden
im allgemeinen stark streuen, ¢s sei denn, man habe es entweder mit
cinemschr spezicllen Gestein zu tun oder die gewihiten Priifmethoden
seien systematisch cinseitig. Dies kann allerdings zu geféihrlichen
Fehlschliissen fiithren; deshalb sei hier ausdriicklich davor gewarnt,
in allzu gleichméssige Versuchsresultate grosses Vertrauen zu setzen.

2. Der dreiaxiale Scherversuch als Beispiel

Eine relativ einfache und deshalb noch immer beliebte Methode
ist die Bestimmung der Gesteinsfestigkeit anhand von Bohrkernen
im Laboratorium. Bei relativ homogenen Gesteinsarten konnen diese
Versuche durchaus reprisentative Werte liefern. Dagegen gibt es zum
Beispie! Feismassive, welche cinen durchaus standfesten Baugrund
darstellen, obschon sich nur ein geringer Prozentsatz der Bohrkerne
fiir Laborversuche cignet. Hier wiirden also solche Priifmcthoden cin
zu ungiinstiges Bild licfern. Sie kénnen aber in gewissen Féllen auch
ein zu optimistisches Resultat ergeben.

Also bleibt als untriiglicher Versuch meist nur derjenige an Ort
und Stelle! Nun ist es aber naturgegeben, dass die Festigkeitseigen-
schalten eines geschichteten und gekliificten Gestein nicht ein ein-
axiales Problem darstcllen, sondern mehr oder weniger stark von der
allscitigen Beanspruchung abhdngen. Also schr iten wir zum Triaxial-
Test, fiir welchen zum Beispiel dic in Bild 2 abgebildete In tallation
beniitzt werden kann. In cinem Stollen wird nach méglich t zersto-
rungsfreier der Sohlpartic mittels Bohrhammer oder
Kronenbohrung cin 5 100 cm tiefer Zylinder mit cbenso grossem
Durchmesser (je grasser die Abmessungen sind, de to besser!) freige-
legt. Um den Zylinder herum wird ein Spiel von Flachpressen ¢inge-
pa. t und mit einem Stahlkabe! umspannt. Von oben kommt iiber
cinen Betonaufsatz der Stempeldruck. Belastet wird der Priifkorper
mit dem Stempel (a1} und mit den Flachpressen (a3). Gemessen werden
die vertikalen und horizontalen Verschiebungen. Das Bild 3 gibt ecine
Vorstellung der Einrichtung in cinem Sondierstolicn. Als ma sgebende
Grosse fir den Versuch gilt der Bruch des Gestein korper . Deshalb
besitzt dieser Versuch gegeniiber einem triaxialen Schertest an ¢inem
Erdkorper den grossen Nachteil, dass er einmalig ist. Erfolgt der
Bruch namlich unter einem bestimmien Verhiltnis von @ zu a3, so
kann am sclben Priifkorper kein zweiter Versuch mchr angestellt
werden. Das stindige Wechseln des Priifortes wird die Streuung der
Resultate erhdhen, bietet aber andererseits die Gelegenheit, moglichst
viele Stellen des Gebirges zu untersuchen.

Ein spezielles Problem ist natiirlich dic Definition des Bruches:
Das Bild 4 zeigt den Verlauf der in 4 Punkten gemessencn Sctzungen
des Priifzylinders. Ein erster Versuch wurde mit Seitendruck bis
50 kg/cm? und Vertikaldruck bis 120 kgfcm? ausgefiihrt. Da zum Teil
betrachtliche Verformungen auftraten, wurden die Spannungen zu-
riickgenommen, wobei grosse Restverformungen librigblieben. Beim
zweiten Aufbringen der Last crgaben sich viel geringere Deformatio-
nen. Darauf wurde die Vertikalspannung auf 205 kg/cm? gesteigert
und — da der Bruch nicht eintrat — der Seitendruck stufenweise abge-
baut. Als dieser nur noch 15 kg/cm? betrug, wurde der Vertikaldruck
nochmals gesteigert, bis bei 1 = 250 kg/cm? plotzlich eine starke De-
formation auftrat, welche eindeutig als Bruch zu bezeichnen war.

Zwei andere Versuche sind aus Bild 5 ersichtlich. Beim ersten
Versuch wurde die intakte Stollensohle belastet. Der Scitendruck s
ist hier unbekannt jedoch zeigt die Berechnung eines elastischen und
homogenen Untergrundes, dass er in der Nihe der Belastungsfliche
Werte annimnt, die der Normalspannung 6: nahckommen. Damit
wird erklart, warum beim Versuch kein Bruch eintrat. Im zwgiten
Versuch wurde der Scitendruck weggelassen: a3 = 0. Der Vertikal-
druck wurde in mehreren Stufen bis 150 kg/em?* gesteigert. Da aber
bei rund 100 kg/cm? in verschiedenen Punkten eigentlich schon unzu-
ldassig grosse Setzungen auftraten, wurde die Beanspruchung mit
100 kg/cm? bei 0 kg/cm? Seitendruck festgelegt.

Bild 1. Stark tektonisierter dolomitischer Kalk, wie er beim Ausbruch der
Widerlager einer Staumauer zutage trat



Bild 2. Installation zur Durchfiihrung triaxialer Scherversuche: 1 Probe-
korper, 2 Betonblock, 3 Druckkissen fiir Vertikaldruck, 4 Tragkonstruk-
tion, 5 Druckkissen fiir Seitendruck, 6 Stahlmantel mit Vorspannkabel,
7 Messuhren fiir Vertikaldeformationen, 8 Messuhren fiir Horizontal-
dcformationen

3.Die Resultate

Wenn wir nur die wichtigsten Ergebnisse betrachten, so ldsst sich
aus den 6 verschiedenen Versuchen die Tabelle 1 aufstellen, welche
die beim jeweiligen Bruch korrespondierenden Spannungen o:1 und
oa enthélt:

Versuch 2 3 4 S 6
o1 (kgfem?) 107 250 252
o3 (kg/cm?) 15 63 100 75 80

Diese Tabelle konnte vorerst etwas entmutigen. Stellt man ndm-
lich die mit den Hauptspannungen o1 und g3 konstruierten Mohr’schen
Kreise zusammen, so erkennt man keine eigentliche Umhiillende.
Natiirlich liesse sich die Zahl der Versuche erhohen. Dies war aber im
vorliegenden Fall nicht moglich, so dass man mit Hilfe der relativ
wenigen Resultate eine Wahrscheinlichkeitsrechnung durchfiihren
musste. Wir werden darauf im nédchsten Abschnitt zuriickkommen.

Bild 3. Photographie der Installation nach Bild 2

Als weiteres Resultat gewinnt man aus den voranstehenden Ver-
suchen den Elastizititsmodul und eventuell die Querdehnungszahl,
auf deren Berechnung wir aber nicht im einzelnen eintreten wollen.
Auch hier sind die Streuungen ziemlich stark. Der Schwankungsbe-
reich fiir den E-Modul liegt zwischen 30 t/cm? und 300 t/cm?, was
allerdings nicht der Wirklichkeit entspricht, weil sich der triaxiale
Versuch eben fiir E-Modul-Messungen nicht sehr gut eignet. Ver-
gleicht man iibrigens die am Triaxialversuch ermittelten Werte mit
den Resultaten der ebenfalls an dieser Sperrstelle ausgefiihrten Ring-
belastungsversuche, so ergibt sich bei den ersten zwar ein grosserer
Streubereich, jedoch erhilt man sehr dhnliche Mittelwerte fiir den
Elastizitdtsmodul.

4. Interpretation

Kommen wir zuriick zu unserem Hauptproblem, ndmlich auf die
Berechnung der Sicherheit des Bauwerkes. Es handelt sich nun also
darum, aus den streuenden Resultaten reprisentative Festigkeits-
eigenschaften zu ermitteln. Eine erste Bestimmung wurde wie folgt
vorgenommen: Im Bestreben, die Arbeitshypothesen moglichst zu
vereinfachen und der Streuung bzw. der Unsicherheit der Versuchs-
resultate bei der Bestimmung des Sicherheitsfaktors Rechnung zu
tragen, wurde die bekannte lineare Funktion fiir die Scherfestigkeit s
in Funktion der Kohésion ¢, des Reibungswinkels ¢ und der Normal-
spannung ax, das heisst

s [kg/em?] = ¢ [kg/cm?] + tg ¢ - on [kg/cm?]

so aufgestellt, dass die Summe der Quadrate der Abstinde dieser
Schergeraden von den aus den verschiedenen Versuchen bestimmten
Mohr’schen Bruchkreisen minimal wird.

Bild 6 erldutert den Gang dieser Wahrscheinlichkeitsrechnung.
Mittelst einfacher geometrischer Uberlegungen erhilt man die Ab-
weichung v eines Versuches von der theoretischen Schergeraden zu

o1+ 03 01— 03

v= — -sing+ccosp— —— -
2 2

Die Summe der Fehlerquadrate wird nach den beiden gesuchten
Grossen ¢ und ¢ abgeleitet und der entsprechende Ausdruck = 0 ge-
setzt. So ergeben sich die wahrscheinlichsten Werte.

i (¢
2012 - Zga? -
n
(Zo1 -+ Xa3)?
n

sin ¢ =
20124220103+ & 032~

und
Z(l-sing) o1 -2 (1 + sin ¢) o3

c =
2 n-cosg

wobei n = 6 (Anzahl Versuche)

Im Falle von Punt dal Gall betrugen die gesuchten Grossen:
p = 25°
¢ = 18 kg/cm?

Wichtig fiir die Beurteilung dieser Werte ist nun die mittlere Ab-
weichung eines Versuches. Auf Grund der bekannten Ausdriicke fiir
die Fehlerrechnung ergibt sich eine mittlere Abweichung fiir den
Einzelversuch von 50%,. Dieser Abweichung muss natiirlich bei der
Beurteilung des Sicherheitsfaktors die notige Beachtung geschenkt
werden.

S. Grundlagen einer Widerlagerberechnung

Aus der statischen Berechnung eines Bauwerkes werden Span-
nungen erhalten, welche es infolge von Eigengewicht, Nutzlast, Tem-
peraturverformungen und seismischer Erschiitterungen auf den Unter-
grund abgibt. Diese erzeugen im Fels einen Spannungszustand, wel-
cher sich dem bereits bestehenden iiberlagert. Bilder 7 und 8 zeigen
diese Beanspruchung im Falle der Griindung einer Bogenstaumauer.

Es soll nun erldutert werden, wie die Standsicherheit des Wider-
lagers bzw. des Untergrundes rechnerisch iiberpriift werden kann,
wobei die nachstehenden geologischen und mechanischen Gegeben-
heiten eine Rolle spielen:

1. Spannungszustand im Fels infolge Felsgewicht und Restspannungen
sowie Belastung durch die Staumauer.

2. Auftrieb im Fels

3. Geologische Struktur

4. Festigkeitswerte des Felsens beziiglich Bruch und Schub.
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Bild 4. Triaxialversuch in mehreren Phasen mit verschiedenen Seitendriicken:

Zylinderrand, Messpunkte L, M, N, O in der Mitte der Mantelflache
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Bild 5. Spannungs-Setzungs-Dia-
gramme fiir zwei Versuchsarten.
Oben: Belastung der intakten Stol-
lensohle, Messpunkt A in der Mitte,
Messpunkte B, C, D am Rand der
Belastungsflache; unten: Triaxial-
versuch ohne Seitendruck, Anord-
nung der Messpunkte wie oben

Vertikaldruck

Im iibrigen ldsst sich die Stabilitdt des Felsens am besten durch
einen Sicherheitsfaktor ausdriicken. Dieser bezieht sich entweder auf
lokale Bruchspannungen oder auf einen ganzen Bruchzustand. Im
ersten Fall gilt es, den im Fels infolge der dusseren Belastung auf-
tretenden Spannungszustand zu ermitteln, die neue Beanspruchung
dem Eigenspannungszustand zu tiberlagern und den Sicherheitsfaktor
gegen Bruch als Verhiltnis zwischen der Felsbruchs und der
tatsdchlich auftretenden Spannung zu ermitteln. 1m zweiren Fall han-
delt es sich darum, einen moglichen Bruchvorgang anzunehmen, die
im Augenblick des Bruches auftretenden massgebenden Spannungen
zu ermitteln und den Sicherheitsfaktor als Verhéltnis zwischen der im
Grenzfall auftretenden und der lings der Bruchlinie tatsdchlich vor-
handenen Beanspruchung zu berechnen. Es sollen in der Folge beide
Fille gesondert betrachtet werden.

Im ersten Fall (lokale Bruchspannungen, Bild 9) ist der tatsich-
liche Spannungszustand im Gebirge moglichst genau zu erfassen. Da
sich der Fels wegen seiner Schichtung und Kliiftung an und fiir sich
keineswegs wie ein isotropes oder auch nur orthotropes Kontinuum
verhilt, miissen eine Anzahl von Hypothesen aufgestellt werden,

Messpunkt A in der Mitte des Zylinders, Messpunkte B, C, D am

Vertikale Setzungen 1Versuch: auf intakter Stoltenschte

20 12 mm

Vertikale Setzungen 2.Versuch : auf Zylinder, ahne Seitendruck

Bild 6. Bestimmung der Abweichung v des auf Grund eines Druckver-
suches ermittelten Mohrschen Bruchkreises von der theoretischen Scher-
geraden



Bild 7. Felsbelastung léngs der Auflagerfliche einer Bogenstaumauer, Situation
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Bild 8. Felsbelastung ldngs der Auflagerflache einer Bogenstaumauer, Abwicklung

welche eine theoretische Behandlung des Problems ohne allzugrossen
Aufwand erlauben: Eine erste Vereinfachung besteht in der Annahme,
dass sich die vom Bauwerk auf die Fundamente abgegebenen Span-
nungen in einer Ebene ausbreiten. Diese Ebene wird durch die Schnitt-
gerade zwischen dem horizontalen Mauerschnitt auf einer beliebigen
Kote und dem Felswiderlager sowie durch den diesem Schnitt ent-
sprechenden Vektor der Widerlagerreaktion definiert. Die Annahme
einer ebenen Ausbreitungist sicher berechtigt, weil sich der Spannungs-
zustand lidngs der Auflagerfliche nur allméhlich verdndert. Eine
zweite Vereinfachung liegt in der Schematisierung der Felsbegrenzung.
Von den oberflichlichen Unebenheiten wird soweit abstrahiert, bis
die aus dem Fels herausgeschnittene Ausbreitungsfigur die Form
eines ebenen Keiles annimmt. Die dritte vereinfachende Annahme be-
steht in der Vernachldssigung der Zugzone im Fels. Der vorhin be-
schriebene Keil wird also derart reduziert, dass in ihm praktisch nur
Druckspannungen auftreten konnen. Die ausserhalb der Druckzone
liegende Felspartie soll statisch nicht mitwirken. Viertens wird nun
die mitwirkende Zone als homogener isotroper Keil betrachtet, wel-
cher unter einer an der Spitze angreifenden beliebig gerichteten Last,
in unserem Fall der von der Mauer auf den Fels abgegebenen Kraft,
berechnet werden kann.

Die Durchfiihrung der Berechnung zeigt, dass im allgemeinen der
mitwirkende Felskeil von der auf der Luftseite der Mauer liegenden
Felsoberfliche bis zu einer gegen die Wasserseite hin liegenden Gera-
den reicht, welche mit der Lastrichtung einen doppelt so grossen
Winkel einschliesst als diese mit der zu einer Geraden idealisierten
Luftseite. Immerhin muss in der Ndhe der Mauer eine Korrektur vor-
genommen werden, welche dem Umstand Rechnung trédgt, dass der
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Lastangriff strenggenommen nicht eine Einzelkraft, sondern eine
Streckenlast ist. Die Berechnung dieser Zone erfolgt nach der Theorie
einer verteilten Belastung auf einer Halbebene. Die Spannungen wer-
den als Druckspannungen lidngs konzentrischer Kreise aufgetragen,
deren Mittelpunkt der Lastangriff auf den Fels darstellt. Die Druck-
spannung erreicht ihren Maximalwert zwischen der Lastrichtung und
der luftseitigen Felsoberfliche und nimmt umgekehrt proportional
zur Entfernung vom Lastangriffspunkt ab. Schubspannungen sowie
tangentiale Druckspannungen treten lings der konzentrischen Kreise
nicht auf, so dass diese Darstellung den vollstindigen Spannungszu-
stand wiedergibt. Lediglich in der Nidhe des Lastangriffs ist der Zustand
komplizierter.

Im zweiten Fall (ganzer Bruchzustand, Bild 10) wird die Stabilitét
der Widerlager nach der Methode der Gleitflichen untersucht. Es
wird angenommen, das Felsmassiv verhalte sich wie ein kompakter
Erdkorper und wiirde im Falle eines Bruches ldngs einer zylinder-
formigen Gleitfliche abgeschert. Die Berechnung ist dann dieselbe
wie zum Beispiel fiir eine Dammboschung. Natiirlich miissen auch
hier wiederum einige vereinfachende Annahmen getroffen werden:
Erstens wurde die Gleitberechnung als ebenes Problem behandelt. Die
untersuchten Ebenen sind dieselben wie bei der ersten Berechnung,
so dass die Richtung der von der Mauer auf das Felslager abgegebenen
Lasten in diese Ebene fallt. Zweitens wurde angenommen, dass der
Fels ldngs einer Gleitfliche weitgehend konstante mechanische Eigen-
schaften besitzt, das heisst eine mittlere Scherfestigkeit (¢ in kg/cm?)
und einen mittleren Winkel der inneren Reibung (¢°). Dabei wurde
aber, wie wir spdter noch zeigen, eine Differenzierung zwischen der
durch die Konsolidationinjektionen behandelten und der nicht be-
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Bild 10, Stabilitdit der Widerlager fiir einen ausgewéhlten Schnitt

handelten Felszone vorgenommen. Drittens wurden die Porenwasser-

spannungen nach theoretischen Gesichtspunkten berechnet, da ja der

tatsdchliche Zustand bei vollem Sce keineswegs vorausgesagt werden

kann, Dabei wurden drei Zonen unterschieden:

— Wasserseitig des Injektionsschirmes: Porenwasserspannungen ent-
sprechen dem Auftrieb bei vollem See.

— Zwischen Injektionsschirm und Mauerluftseite:
spannungen nehmen linear ab.

— Talseite der Mauerluftseite: Porenwasserspannungen entsprechen
der natiirlichen Felsiiberlagerung.

Porenwasser-

6. Resultate der Berechnung

Nach der ersten Berechnungsart erhalten wir die fiir einen ideali-
sicrten Felskorper ermittelten Hauptspannungen unter Ausschluss der
Zugzone. Dic entsprechenden Maximalwerte diirften sicher auch im
Falle einer komplizierten Fel truktur nicht iiberschritten werden,
und zwar um so mehr, als sie ja in der Kontaktzone zwischen Felsund
Beton auftreten, wo die Felsbehandlung mittels Injcktionen die
mechanischen Eigenschaften des Gebirges verbessert und wo dessen
Struktur noch keinen allzu stérenden Einfluss auf den Spannungszu-
stand ausiibt. Die strenge dreidimensionale Theorie zeigt, dass un-
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mittelbar an der Kontaktzone die kleinste Hauptspannung o3 aus der
grossten o1 wie folgt berechnet werden kann:

03 = 2v- o1

Weiter im Innern nimmt das Verhdltnis o3fo1 stiéndig ab und wird
schliesslich null. Nun ist bekanntlich sowohl die grosste Hauptspan-
nung als auch dieses Verhiltnis fiir den Bruch massgebend.

Ganz allgemein gilt fiir ein Verhéltnis

agsfor = k
2c-cosg
1-sinp-k (1 +sing)

(01) Brucrh =

wobei ¢ die Kohésion
und @ den Winkel der inneren Reibung bedeuten.

Im Falle von Punt dal Gall erreichen die Spannungen in der
Kontaktzone im Maximum 50 kg/cm? Druck fiir Normalbelastung
und 60 kg/cm? Druck fiir den Fall eines Erdbebens bei vollem Sce.
Gegeniiber den im Kapitel 4 bestimmten Werten ergibt sich somit
eine Sicherheit von 5 bzw. 6 bei Annahme einer Querdehnungszahl
von !/s. Die Normalspannung o1 muss an der Kontaktzone auf
300 kg/cm? anwachsen, bis bei einer Seitenspannung a3 von 33 % der
entsprechcnde Mohrsche Kreis die Schubfestigkeitsgerade beriihrt,
Aus der Spannungsberechnung geht hervor, dass in den tiefer liegen-
den Zonen, wo as praktisch verschwindet, noch grdsste Hauptspan-
nungen von rund 30 kg/cm? unter Normalbelastung und rund
36 kgfcm? unter Erdbebeneinfluss auftreten. Die entsprechenden
Sicherheitsfaktoren gegen lokalen Bruch betragen dort 1,9 bzw. 1,6.

Wenn eine solche Sicherheit auch durchaus ausreicht, so erhebt
sich doch die Frage, ob diese Faktoren in Anbetracht der relativ
grossen Variation der Werte fiir Kohdsion und Reibungswinkel ge-
niigend gross sind. Lokal konnte die effektive Spannung sehr nahe an

die niedrigst mogliche Bruchfestigkeit herankommen. Nun bewirkt
aber eine lokale Uberbelastung im Fels plastische Deformationen in
Verbindung mit einer §pannungsumlagerung, so dass Spannungs-
spitzen abgebaut werden. Da aber die vorhin genannten Spannungen
nur Spitzenwerte sind und sich nicht tiber grossere Zonen erstrecken,
wiirden dieselben, wenn ste nahe an die Bruchspannung, reichen ab-
gebaut, wobei die benachbarten Felspartien natiirlich eine gewisse
Mehrbelastung erfahren. Somit rechtfertigt sich die Berechnung des
Sicherheitsfaktors in bezug auf die mittlere Schergcrade durchaus.

Die zweite Berechnungsart betrachtet den Gebirgskorper als
Ganzes. Die Berechnung gibt direkt die Sicherheit gegen Abscheren
bzw. Abgleiten, wobei der durch Kontaktinjektionen behandelte Fels
als ein solcher von mittlerer Qualitdt ( c= 18 kg/cm?, ¢ = 25°), der
unbehandelte als einer von geringerer Qualitit (c = 9 kg/cm?, ¢ = 16°)
betrachtet wird. Bei dieser relativ ungiinstigen Annahme erhielt man
fiir Punt dal Gall Sicherheitsfaktoren von 2,2 fiir die Normalbelastung
und 2,0 bei Einrechnung eines Erdbebens. Diese Werte sind ebenfalls
ausreichend. Im iibrigen liegen sie ziemlich nahe bei den minimalen
Werten aus der 1. Berechnung.

Die tatsichliche Sicherheit liegt irgerndwo zwischen den berech-
neten, eventuell sogar hoher. Niedriger kann sie nicht sein, sofern der
Fels nicht schlechtere physikalische Eigenschaften besitzt, als sie er-
kundet wurden. Damit ist einmal mehr erwiesen, dass vorerst eine
griindliche Untersuchung, vor allem auch iiber Schwichen des Ge-
birgesinfolge Kliiftung und Verwitterung, durchgefiihrt werden muss,
bevor die erhaltenen Messwerte in eine Berechnung eingefiihrt werden.
Die Berechnung selber sollte dann auf moglichst einfache Arbeits-
hypothesen gegriindet sein.

Adresse des Verfassers: Dr. sc. techn. Bernhard Gilg, Elektro-Watt
Ingenieurunternehmung AG, 8022 Ziirich, Postfach.
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LA RESISTANCE AU CISAILLEMENT LE LONG
DE JOINTS DE ROCHES AVEC STRATIGRAPHIE HETEROGENE '

par G. BALDOVIN, ingénieur-conseil

1. Avant-propos

Les spécialistes sont appelés a affronter de plus en
plus fréquemment le théme — certainement un des
plus importants et des plus délicats — de la détermi-
nation de la résistance au cisaillement.

En effet, il n’y a pas d’études ou de calculs de stabi-
lité qui ne dépendent pas, dans une mesure essentielle,
de la connaissance de la cohésion et du frottement et
de la loi de variation de ceux-ci pour les différentes con-
ditions de travail du massif.

On sait bien qu’un chapitre particulier de la recherche
de ces paramétres comprend I’étude, en laboratoire,
d’échantillons de roches qui sont soumis a des essais
triaxiaux ou de compression simple (axiale et brési-
lienne) : dans ces cas, malgré les difficultés particuliéres
dues a la grande intensité des forces en jeu, I’expéri-
mentation reprend la technique habituelle de la méca-
nique des sols et tend, de cette fagon, a la construction
de la courbe intrinséque de résistance au cisaillement
de la roche. Cependant, dans ces cas, on opére sur des
échantillons de roches homogénes quant a la lithologie,

monolithiques quant & la structure, ou intéressées seu-
lement par des microfissures, des microfractures ou des
joints de stratification trés minces, c’est-a-dire par des
discontinuités dites de matrice.

De bien plus vaste application pratique, dans la con-
naissance du discontinu qui caractérise justement la
mécanique des roches, apparait, d’autre part, ’étude
des propriétés de celles-ci, telles qu’elles se manifestent
le long des surfaces de discontinuités macroscopiques,
des joints de stratification ou des surfaces de fracture ;
il s’agit, en effet, de surfaces qui dans I’échelle des phé-
nomeénes concernant les constructions civiles, repré-
sentent les directions fondamentales privilégiées, le long
desquelles on peut imaginer schématiquement le déve-
loppement, 4 'intérieur, des déformations plastiques des
massifs rocheux.

L’étude de la résistance le long de telles surfaces con-
duit & I’exécution d’essais de cisaillement direct dont
les techniques in situ ou, dans quelques cas, en labora-

1 Exposé présenté a la réunion de la Société suisse de mécanique des
sols et de travaux de fondalions, des 3 et & mai 1968.



toire, sont 'objet d’expériences de plus en plus répan-
dues, mais posent toute une gamme de problémes de
méthodologie et d’interprétation, auxquels un critére
d’univocité manque encore.

Dans les essais tn situ on emploie parfois des méthodes
de premiére approximation, déduisant des courbes de
compression sur plaque, construites pour la détermina-
tion du module d’élasticité, méme les paramétres de
cisaillement le long des discontinuités (1) . Mais, dans
I’ensemble, on remarque que la méthode d’essai la plus
répandue est celle qui consiste & isoler de la masse
rocheuse un bloc dont on maintient intacte la surface,
le long de laquelle on veut obtenir la rupture, et a exer-
cer sur ce bloc des poussées normales et tangentielles de
grandeur croissante. Dans quelques cas, (fig. 1) ces pous-
sées sont produites par un seul vérin, disposé avec des
inclinaisons variables ; le plus souvent, au contraire, les
deux contraintes sont produites par deux vérins indé-
pendants qui permettent une meilleure exécution des
essais et aussi la possibilité d’exercer des forces nor-
males de consolidation avec des forces de cisaillement
nulles.

Il est évident que I’application de charges normales
et tangentielles avec un seul vérin rend particuliérement
difficile P'interprétation du phénoméne de rupture, sur-
tout dans le cas ou la courbe intrinséque passe par I’ori-
gine des axes O-T.

La question fondamentale qui se pose pour cet essai
est que les modalités expérimentales rendent les résul-
tats applicables a I'étude des problémes pratiques de
stabilité. Les critéres d’exécution de I'essai dépendent
donc soit de la nature de la roche, soit de la dimension
et du type de la charge a laquelle la roche sera soumise
en réalité. En particulier, ces considérations jouent dans
le choix des dimensions du bloc & essayer : en pratique,
les techniciens donnent aux dimensions des valeurs trés
variables, si ’on pense que, & ce qui résulte de la lit-
térature, on passe, dans différents cas, de blocs de
50%50 cm, en plan, jusqu’a des blocs de 5X5 m.

En pratique, les blocs doivent étre apprétés sans
déranger la surface d’essai, de sorte que, pour des dis-
continuités trés fréquentes, il est souvent indispensable
de passer & de grandes dimensions; d’autre part, la
dimension minimale du bloc doit étre au moins de
I'ordre de I’épaisseur des couches. C’est pourquoi des
blocs trés étendus doivent encore correspondre a des
couches trés épaisses.

Quant aux conditions intermédiaires de discontinuité,
la dimension du bloc dépend des irrégularités le long
des surfaces de discontinuité, ainsi que du type de
charge qui doit étre appliquée a la roche : plus les irré-
gularités sont petites et plus la charge appliquée est
concentrée, plus petites peuvent étre les dimensions du
bloc.

2. Les roches hétérogénes

Dans les surfaces de discontinuité, il est particuliére-
ment important d’examiner les joints de stratification
car, comme 1l est intuitif et comme il a été démontré par
plusieurs auteurs, par exemple Dvofak et Peter (2), ces

1 Les chiffres entre parenthéses renvoient a la bibliographie en fin
d’article.
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surfaces sont, en général, celles de moindre résistance
et, par conséquent, de plus grand intérét pour I’étude
des problémes pratiques.

Cela apparait particuliérement vrai lorsqu’il s’agit de
roches hétérogénes. Sous ce nom, nous comprenons les
roches ou s’alternent des couches différentes entre elles
au point de vue de la structure, de la pétrographie et,
en définitive, de la résistance mécanique.

En pratique, on peut distinguer, a ces effets, deux
catégories :

Premiére catégorie. — Les roches dans lesquelles entre
les couches a lithologie homogéne, par ouverture des
joints et dépot successif ou bien par genése géologique,
sont présentes des inclusions de matériaux mécanique-
ment moins résistants. Dans ces cas, I’épaisseur des
inclusions est modeste, de 'ordre des millimétres ou tout
au plus de quelques centimétres, et elle n’est pas com-
parable a celle des éléments lapideux qui les compren-
nent., C’est, par exemple, le cas fréquent des couches de
roches qui comprennent des intercalations d’argile.

Deuxtéme catégorte. — Roches dont la genése, le plus
souvent sédimentaire, a elle-méme déterminé I’alter-
nance de couches superposées a I’épaisseur trés sem-
blable, mais aux caractéristiques diverses. C’est le cas,
par exemple, du grés marneux, des schistes calcaires
avec des rapports variables carbonate/argile, etc.

Dans le premier cas, quelques expériences, qui résul-
tent de la littérature, indiqueraient qu’au moins par des
inclusions & consistance plastique, la résistance au cisail-
lement est trés proche de celle de I'inclusion argileuse
déterminée au triaxial.

Dans ce sens, des résultats ont été signalés, par
exemple, par Underwood (3), qui opérait justement sur
de la craie avec des inclusions de bentonite. Nous revien-
drons plus loin sur ce point.

L’épaisseur de I'inclusion plastique est trés impor-
tante ; pour des épaisseurs modestes, de I’ordre du milli-
meétre ou de quelques millimeétres, le contact ponctuel
des couches lapideuses devient probable avec I’augmen-
tation de la contrainte normale et on a par conséquent
une augmentation, en apparence anormale, de la résis-
tance au cisaillement et donc une courbe en 7'-N avec
concavité vers le haut.

Nous mémes avons contrdlé des exemples de ce genre
sur des dolomies & inclusions argileuses (fig. 2).

Dans le second cas, le résultat est moins immédiat et
seule une longue expérimentation peut fournir, de cas
en cas, les indications nécessaires au calcul.

Le cas des roches hétérogénes, dans le sens précisé
ci-dessus, a été étudié pour des cas particuliers par plu-
sleurs auteurs qui se sont tous orientés vers les essals
sur bloc en place.

En ce qui concerne ce type de roche, on signale seu-
lement une modeste dispersion de résultats, si I’on
passe d’essais sur grand bloc (jusqu’a 4X4 m) a des
essals sur petit bloc (un quart de métre carré) et moins ;
I’effet échelle serait par conséquent peu marqué.

La constatation est rapportée, par exemple, par
Uriel (4) relativement & des joints entre calcaire et
lignite et entre grés et marne et par Krsmanovié-Popo-
vié (5) pour des joints de calcaire avec intercalation
d’argile.
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T'ig. 1. — Essai de cisaillement in situ. — Schéma.

A la premiére approximation, la dite atténuation de
I’effet échelle, pour des joints de ce type, semble expli-
cable si 'on considére que, dans ces cas, la résistance
au cisaillement dépend essentiellement des caractéris-
tiques physico-mécaniques intrinséques du matériel de
moindre résistance, qui ne dépendent pas, sinon dans
une petite mesure, de la dimension de la surface de
cisaillement.

3. Différentes applications sur des roches hétérogénes

Récemment, a I'occasion de I’étude de quelques pro-
blémes de mécanique des roches en Italie, nous avons
pu approfondir quelque peu cet argument. Nous nous
sommes demandé en particulier si, pour les roches hété-
rogénes, existe une corrélation entre les résultats d’es-
sals in stitu du type traditionnel, sur les dimensions
moyennes du bloc 0,5 4 1 m2, et les essais de laboratoire
sur des échantillons de dimensions plus réduites, de
20%x20 cm a 40X 40 cm, exécutés en laboratoire avec
un appareil spécial de cisaillement direct.

Nous sommes aussi en train de tenter d’évaluer les
résultats obtenus du cisaillement direct, par rapport a
ceux qu’on obtient au triaxial sur des échantillons
extraits des couches de moindre résistance.

Quant a Pessai tn situ sur bloc, la technique adoptée
est celle du bloc isolé, revétu de béton jusqu’a la surface
du joint. Les contraintes sont transmises par deux
vérins, I'un normal & la surface et ’autre incliné, mais
tous les deux toujours disposés de fagon que la résul-
tante passe par le centre de gravité de la surface de
rupture, évitant, de cette maniére, I’apparition de con-
centrations possibles de tensions le long des bords du
bloc, dues 4 des phénoménes de flexion.

En ce qui concerne la réalisation de ’état de rupture,
on peut suivre deux critéres différents, c’est-a-dire
qu’on peut opérer a charge contrdlée ou bien a déforma-
tion contrdlée.

100 w 300 400
X donn

Fig. 2. — Essais tn situ sur dolomies avec inclu-
sions d’argile : courbes de cisaillement.

I1 est indispensable d’opérer a charge
contrdlée lorsqu’on dispose d’un seul bloc
d’essal: c’est pourquolil est nécessaire, pour
obtenir une interprétation correcte, de limi-
ter I'entité des déplacements le long du plan
de rupture.

Avec ce critére, 1] est trés difficile, méme
si cela est possible en théorie, de détermi-
ner la résistance d’une roche avec un
point de rupture trés net, soit a4 cause
de difficultés d’exécution qui demandent a 'opérateur
une habileté particuliére et de la sensibilité, soit, comme
nous P'avons déja dit, a cause de la nécessité de limiter
les déformations.

Un critére plus facile et peut-étre plus correct est,
au contraire, celui de rejoindre ’état de rupture, opé-
rant par des déformations contrdlées surtout lorsqu’il
est possible d’établir la vitesse des accroissements a
assigner aux déformations au cours de ’essal.

Comme 1’on sait, dans 1’essal sur bloc, ’élément fon-
damental est le choix du point de rupture (T) qui cor-
responde a toute charge normale (o).

On peut suivre habituellement divers critéres (fig. 3).

Premier critére : Applicable seulement lorsque la courbe
de rupture est du type A. On considére la rupture comme
advenue au point Tmax, et la forme du diagramme marque
un pic plus marqué, plus I’on est en présence de roches dures.

Deuziéme critére : On considére que la rupture est advenue
au point ou la courbe T-0 présente un genou (courbe type B).
C’est un comportement typique des roches de résistance
moyenne.

Troisiéme critére : On considére que la rupture est advenue
lorsque la déformation est supérieure & une valeur préétablie
(selon quelques-uns 1 millimétre, mais, dans le cas de roches
hétérogeénes tendres ou plastiques, il faut souvent monter &
des déformations plus grandes).
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Fig. 3. — Courbes de rupture au cisaillement des roches.
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Tig. 4 — Schéma de l'appareil a cisaillement direct en laboratoire.

Quatriéme critére ;1 tient en évidence les déformations
verticales du blo |endant Uessai. Ces déformations indi-
quent parfois une inversion des rmouvemsnts verticaus,
inversion qui se vérifie en général pen avant la hrusque des-
cente des valeurs de T et qui sont parfois typiques d'un
phénomeéne de dilatation mis en évidence, entre autres, par
Mencl (6). On assume alors la T d’inversion comme indice
d’une rupture, en correspondance de laquelle la stabilité du
bloc est déja compromise.

4. Essais de laboratoire

Quant aux essais de laboratoire, nous les exécutons
sur des blocs de dimensions variables, avec un maximum
de 40> 40 cm.

Les opérations de prélévement doivent étre déve-
loppées en fonction de la nature et des conditions de la
roche.

Aprés avoir libéré supérieurement la surface sur des
dimensions qui ne dépassent pas de beaucoup celles
prévues pour ’échantillon définitif, le bloc est 1solé le
long des deux surfaces latérales.

A ce point, pour éviter le plus possible le détache-
ment entre les surfaces, les trois cotés libres de I’échan-
tillon sont cimentés.

On procéde ensuite au cisaillement du cdté postérieur
et 4 la successive extraction du bloc. Avant le total

I'ig. 6.

Fig. 5.

enléevement du bloc, on effectue une coulée de ciment
a prise rapide ou de platre, le long de la paroi posté-
rieure et des parois latérales.

En laboratoire, les blocs sont portés aux dimensions
prévues pour I'exécution de I'essai par des disques abra-
sifs & haute vitesse, et par des appareillages a petits
cables hélicoidaux.

L’appareil pour cisaillement direct (fig. 4) est ana-
logue, quant au principe, & celul construit et utilisé
récemment par Krsmanovié (7) ; il est constitué par une
base rigide et par une partie supérieure mobile. Sur
celui-ci agissent deux vérins pour le mouvement horizon-
tal, avec une poussée totale maximale de 120 tonnes,
et un vérin vertical qui transmet une charge maximale
de 60 tonnes et qui trouve réaction contre une barre
jointe rigidement a la structure de base.

Les dimensions en plan de la boite sont presque de
4040 cm; la hauteur peut, au contraire, varier en
fonction de I’échantillon a cisailler (fig. 5 et 6).

Des réductions spéciales permettent I’emploi d’échan-
tillons de dimensions inférieures a celles de la boite et,
ensuite, le développement de plus grandes pressions,
particuliérement significatives pour les essais sur roche
intégre. Il est possible, de cette fagon, d’atteindre des
pressions de cisaillement de l'ordre de 1000 kg/cm?
(pour des échantillons de 10X 10 cm) avec une omax de
500 kg/ecm? Les déformations, soit horizontales, soit
verticales, sont mesurées par des comparateurs centé-
simaux ; les lectures aux manométres sont faites a des
intervalles réguliers de déplacement, c’est-a-dire suivant
la méthode de la déformation contrdlée, avec vitesse de
déformation variable et, pour des roches hétérogeénes,
de I'ordre d’un millimétre par minute.

Chaque fois que I’on peut opérer sur des blocs réduits
en laboratoire, on a de nombreux avantages pratiques ;
il est, avant tout, possible d’expérimenter un nombre
élevé d’échantillons, parvenant ainsi a des résultats
statistiquement plus significatifs, qu'on ne peut les
obtenir par des essais in situ, laborieux et coliteux ; tout



de suite aprés I’essal, on contrdle la surface de rupture
et on écarte les résultats qui indiquent une allure irré-
guliére de la surface susdite.

Par exemple, le cas de rupture profonde, qui se pré-
sente fréquemment, n’est pas pris en considération, car
il indique la présence d’un effet de moment, da a 'action
des vérins.

En second lieu, on peut conduire I’essal en laboratoire
avec une plus grande rigueur scientifique, car chaque
point de la courbe o-T peut étre déduit par des essais
sur bloc intact, 14 ol pour les essais in situ on est sou-
vent obligé d’utiliser le méme bloc pour tracer entiére-
ment la courbe en o-T, avec une imperfection évidente
dans D’évaluation du parameétre cohésion, altéré par la
prémiére rupture.

A ce propos, nous pouvons rappeler des observations
intéressantes sur ’altération produite sur 1’échantillon
par des essals répétés et, en particulier, sur la réduction
apparente de résistance au cisaillement ; ces observa-
tions nous ont été indiquées, entre autres, par Lom-
bardi - Dal Vesco (8) dans leurs récentes expériences.

Dans les essais en laboratoire, il est possible, en outre,
de continuer I'essai pour chaque valeur de o, jusqu’a
obtenir des déformations de plusieurs centimétres. Cela
permet la détermination de la résistance au cisaillement,
résiduelle, qui est particuliérement importante pour le
calcul de stabilité en conditions limites de déformation
et surtout pour des roches hétérogénes dans lesquelles
il faut justement prévoir de grandes valeurs de défor-
mation.

5. Exemples d’essais

Parmi les problémes de roches hétérogénes que nous
avons analysés récemment, certains ont fourni des résul-
tats que nous avons jugés d’intérét pratique.

L’étude d’un éboulement existant & proximité de
Génes (fig. 7) nous a conduit & un examen comparé de
la résistance au cisaillement dans du calcaire marneux
avec des intercalations de schistes argileux. Il s’agit
d’une formation que la littérature technique nomme
flysch de M. Antola. Les niveaux argilo-schisteux, a
bonnes caractéristiques mécaniques en profondeur, sont
trés altérés a proximité de la surface ou ils ont souvent
la consistance typique de I’argile plastique (fig. 8-9).

L’allure trés réguliére de la stratigraphie, la difficulté
pratique de réaliser des essals in situ et la nécessité d’une
recherche statistique trés approfondie, ont suggéré ici
de fixer toute lattention principalement sur les essais
de laboratoire.

On a opéré sur des échantillons de 30X 30 cm de
dimension en plan; chacun d’eux comprenait deux
couches de calcaire et une couche intermédiaire de
schiste argileux, d’environ 15 millimétres d’épaisseur.
On a examiné de nombreuses séries d’échantillons avec
schistes a différents grades d’altération ; entre elles, on
présente ici une série typique, avec schiste pratique-
ment intact (fig. 10).

Comme le font apparaitre les courbes de cisaillement T
en fonction de la déformation horizontale, les courbes
sont du type que, ci-dessus, nous avons appelé A, c’est-
a-dire avec un maximum caractéristique qui indique
bien le point de rupture, sauf pour les essais a petites
charges verticales (o).

Fig. 7.

Fig. 8.

Fig. 9.
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I'ig. 10. — Eboulenient Giro del Fullo a Génes.

Si nous nous rapportons aux différents critéres de
rupture susdits, nous trouvons qu’avec le critére du
Tmax, la courbe intrinséque se trouve étrela courbe n. 1;
si I’on adopte au contraire le critére de la déformation
ultime, que pour ces roches nous prenons égale a4 40 mm,
la courbe se modifie et devient la courbe n. 2.

Il faut noter que, par ces essais, les courbes intrin-
séques ont une courbure petite, ce qui est bien la carac-
téristique du phénomeéne de cisaillement le long des sur-
faces de schistosité. Il est intéressant encore de remar-
quer la valeur trés basse de la cohésion et, par consé-
quent, le fait que la courbe de résistance maximale n’est
pas trés différente de la résistance résiduelle.

Quant aux caractéristiques de la surface de rupture,
elle est plane, comme toujours dans cette roche, et cor-
respond au contact entre calcaire et argilo-schiste. Il
arrive parfois que la rupture se développe a I'intérieur
de la couche argilo-schisteuse, mais toujours le long
d’une surface de schistosité préexistante.

Etant donné la nature de I'inclusion argileuse, il n’a
pas été possible de prélever, de ce matériau, des échan-
tillons intacts pour les essais triaxiaux. @n a alors
exécuté quelques essais de cisaillement direct sur sol
argilo-schisteux, opérant avec le méme appareil sur des
échantillons de dimensions 20X 20 cm.

ARGLLEUX ALTERE

"RETT R
T, - 158 1/

20 Fl @
CONTRAINTE NORMALE 6 kg/em’

Fig. 11. — Eboulement Giro del Fullo a Génes : Courbes
intrinséques des roches.
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Les résultats indiquent la méme nature du phéno-
meéne de rupture enregistré sur I’ensemble des couches
hétérogenes, mais la courbe en o-T (fig. 11) déduite pour
le sol argileux-schisteux, est pratiquement une ligne
droite qui indique un angle de frottement plus élevé que
celui du contact.

La figure montre nettement, par superposition,
I’échelle de résistance a partir du contact de calcaire sur
calcaire (n. 4), la ou l’argilo-schiste est pratiquement
inexistant, jusqu’a celle de ’argilo-schiste (n. 3), et fina-
lement elle présente celle propre a la roche hétérogéne
(n. 1 et 2).

Sur la méme figure, on indique aussi la courbe (n. 5)
o-T obtenue au triaxial, sur 'argilo-schiste trés altéré
et a4 grande teneur en eau.

Ainsi qu’on le voit, I'angle de frottement est devenu
ic1 négligeable, ce qui, si I'on considére les résultats
ci-dessus, vaut cependant méme pour I'ensemble de la
formation rocheuse hétérogéne et a donc contribué a
expliquer les phases de développement de I'’éboulement
a I'étude.

Les essais de laboratoire ont permis I’exécution de
calculs de stabilité du talus pour différentes conditions
d’inhibition et ils ont indiqué, dans une certaine mesure,
la direction & suivre pour limiter la progression des
glissements.

Un probléme complétement différent a été étudié
dans ’Apennin, en Italie centrale, ou on va surélever
un réservoir existant.

Fig. 12.
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Fig. 13. — Grés et marnes du réservoir de Campotosto.

11 s’agit, dans ce cas, d’une roche constituée par du gres
4 ciment de calcite ou de calcite et argile et de marnes
plutdt sablonneuses. Ces deux types lithologiques se
succédent en forme de couches d’épaisseur variable,
de quelques centimétres & plusieurs décimétres (fig. 12).

Les couches sont horizontales ou ont des inclinaisons
trés petites et trés variables. Pour cette roche, la litté-
rature (Capozza-Ravaglioli) (9) dispose de résultats
d’essais de cisaillement in situ sur des blocs d’un métre
carré de dimension : la courbe intrinséque est a allure
rectiligne et correspond & une cohésion de 0,3 a
0,5 kg/em? et 4 un frottement ¢ = 31 a 320.

Sur cette roche, nous avons opéré une série d’essals
en laboratoire, sur des blocs de 30 X 30 cm de dimension,
comprenant une couche de grés et une de marne, cha-
cune de 15 cm d’épaisseur.

Les courbes de rupture cisaillement-déformation
(fig. 13) présentent un maximum assez bien défini.

Les courbes en o-T dénoncent une différence sensible
entre les conditions de résistance maximale et celles de
résistance ultime. La premiére des deux courbes a une
allure légérement curviligne mais, déja a 10 kg/em? de
compression, le frottement est de 1'ordre de la valeur
résiduelle.

Ainsi qu’on peut le remarquer, cette derniére valeur
est proche de 380 et, par conséquent, elle est plus élevée
que celle mesurée par les essais tn situ. Au cours de
ceux-cl, on a pratiquement remarqué au contraire la

Fig. 14.

disparition de la cohésion qui, dans les blocs essayés en
laboratoire, dénonce encore une certaine solidité entre
les couches hétérogenes.

Dans cette roche, le matériel relativement plus tendre
(marne) est encore nettement au stade lapideux ; lui-
méme soumis & l'essai de l’appareil & cisaillement —
contact entre marne et marne — il fournit des angles de
frottement proches de ceux de la rupture hétérogéne.
Une bonne correspondance est observée aussi parmi les
résultats d’essais de rupture monoaxiale, rapportés sur
la figure comme des cercles de Mohr, et ceux obtenus a
P’appareil de cisaillement.

Un troisitme exemple (fig. 14) d’essais sur roches
hétérogénes est celui que nous avons développé pour
I’étude de la formation d’un mole, le méle VII & Trieste.
Le mole est fondé sur pieux de grand diamétre qui sont
préfabriqués creux, par centrifugation, et posés sur le
fond de la mer (fig. 15); les pieux sont enfoncés par
excavation & I'intérieur et ensuite on procéde au rem-
plissage en béton. Le diamétre des pieux est de 1,80 m a
I’extérieur. La longueur est entre 25 et 35 m. Le fond
est formé par un banc de limon au-dessus duquel les
pieux rencontrent la roche altérée, dite crostello, de
quelques métres d’épaisseur, et enfin la roche intacte.
Celle-ci consiste dans un grés marneux avec des couches
d’une épaisseur de quelques dizaines de centimétres; les
couches de marne vont de quelques millimétres & quel-
ques centimétres.
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Fig. 17. — Construction du méle VII a Trieste, essai de
cisaillement tn situ: schéma d’applications des charges et
des mesures.

Remplissage en béton 7 Plaque métallique
2 Revétement en béton armé 8 Tiges aux comparateurs
Fiz. 15 3 Vérin hydraulique, 200 t 3 Mortier
18- 1 4 Cone métallique 10 Caoutchouc
5 Bloc de bois cerclé Ll Rouleaux sous vérin
L’allure des couches varie avec une grande 6 Coin métallique Cy Comparateurs
fréquence et est souvent intéressée par des plis Marne argileuse ] " Gres

qui ont parfois une grande courbure (fig. 16).

Pour I'étude de cette roche, on a exécuté des essais
en laboratoire et d’autres de cisaillement sur bloc tn sttu,
opérant a Dintérieur d’une galerie aux alentours du
chantier.

L’essal in situ, sur bloc de 90X 90 cm (fig. 17), a été
réalisé suivant la méthode de la charge contrélée. La
nécessité d’utiliser le méme bloc pour I’essai avec des
charges verticales différentes a obligé, en effet, & limiter
I’entité des déformations.

La courbe intrinseque qu’on en a déduite (fig. 18) est
tracée suivant deux critéres: A) pour la variation de
pente de la courbe charges-déformations; B) pour la
déformation maximale de 1 mm.

----------- COURBE DEFORMATIONS - CONTRAINTES NORMALES

0
0 B

Les essais en laboratoire ont été exécutés sur des
échantillons de 25X 25 cm, opérant, comme d’habitude,
par déformation controdlée.

Les courbes de rupture (fig. 19) ont la forme indiquée
dans la figure : elles sont du type A pour les charges les
plus grandes, du type C pour o de quelques kg/cm?

Les courbes o-T, obtenues par les essals tn sttu, en
laboratoire sur des bloes et & I'appareil triaxial seule-
ment pour la marne sont, dans la figure, superposées
pour rendre possible la comparaison.

®n voit que la courbe o-T de cisaillement hétérogeéne
in situ est trés proche, abstraction faite de la cohésion,
de celle obtenue en laboratoire pour la condition ultime,

COURBE OEFORMATIONS - CONIRAINTES DE CISAILLEMENT

12 16 20 w28 11 1% 40 A O 2 56 R0 & B9 72 16 RD B Re 2 36 100 104 108

OEFORMATIONS  HORHZONTALES A 'S mm

POINTS DE AUPTURE POUR AS=1mm

FONTS DE RUPTURE A LA VARATION
DE PENTE DE LA COURBE T-AS

b)

Fig. 18. — Construction du mole VII & Trieste :

Fig. 16.

a) Essai de cisaillement in situ.

b) Courbe intrinséque de la roche.
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Tig. 19. — Construction du mdéle VII & Trieste :

a) Courbes déformations-contraintes de cisaillement
(contact hétérogéne).

tandis que la résistance maximale au cisaillement est,
au laboratoire, sensiblement plus élevée.

La courbe intrinséque de la marne seule indique I’exis-
tence d’une remarquable cohésion, pratiquement inexis-
tante au contact marne-grés ; méme 'angle de frotte-
ment interne, g égales, est un peu plus élevé que I’angle
global sur couches hétérogénes.

D’aprés ces résultats, pour atteindre des coeflicients
suffisants de sécurité a la base des pieux, il a été néces-
saire (fig. 20) d’enfoncer, par excavation selon la
méthode rotary, le noyau des pieux dans la roche jus-
qu’a 8 meétres de profondeur. Les pieux sont calculés
pour supporter une charge maximale de 1300 tonnes
chacun.
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b) Courbes intrinséques.

6. Conclusions

L’ensemble des nombreux essais effectués sur roches
hétérogénes, dont les exemples cités représentent des
cas typiques, nous permet de déduire quelques obser-
vations qui nous semblent d’utilité pratique.

La difficulté d’établir des régles de validité générale
pourla détermination de la résistance des roches au cisail-
lement peut étre considérée comme réduite, dans une cer-
taine mesure, sil’on se trouve en présence de ces roches
particuliéres ; pour celles-ci, en effet, il n’y a pas de
doute que la résistance minimale se manifeste le long
des joints hétérogénes ; l'alternance de couches plus
dures et de couches plus tendres fait en sorte que, le

DISPOSITION DES COUCHES °A.

PROFONDEUR DEFINITIVE
D LA BASE DES PIEUX

POLYGONE DES
FORCES

——
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Tig. 20. — Construction du méle VII a Trieste :

calcul de la fondation des pieux (charge

totale 1300 t).



long des fractures ou des joints qui ne coincident pas
avec lesdites surfaces, la cohésion et le frottement
dépendent surtout des caractéristiques du matériel le
plus résistant, tandis que, le long des surfaces de con-
tact entre divers matériaux, la résistance du matériel le
plus faible a une importance déterminante.

Au sujet des moyens de détermination de la résis-
tance au cisaillement dans ces roches, ou les irrégula-
rités superficielles, le long des joints, sont généralement
trés petites, I’essai le plus significatif est, selon notre
expérience, celui du cisaillement direct. Dans ce cas, les
résultats des essais in situ sont toujours trés utiles ;
mais I’exemple de cas différents permet d’opérer avec
une précision suffisante sur I’appareil de cisaillement de
laboratoire, pourvu que le prélévement et la prépara-
tion soient faits avec beaucoup de soin. En particulier,
en employant D'appareil, il est possible d’étudier trés
facilement I'influence du parameétre qui, pour ces roches,
est peut-étre le plus important, c’est-a-dire I'influence
de l'eau de saturation.

Comme nous I'avons dit, il est essentiel d’établir le
critére de choix du point de rupture de I’échantillon
pour I'interprétation des essais. Selon notre expérience,
dans les roches hétérogénes, on peut obtenir presque
toujours une valeur du Tp.x, mais on réalise rarement
la courbe avec un pic trés marqusé, et cela si la couche
tendre a une bonne consistance. On a observé d’ailleurs
que linversion caractéristique des mouvements verti-
caux, qui précéde la rupture, est directement contrd-
lable dans les essais tn situ, ainsi que dans les essais de
laboratoire, mais dans plusieurs cas, avec ’appareil, le
phénoméne n’est pas trés net et, par conséquent, il ne
peut étre pris comme le seul indice de rupture.

Il est plutdt indispensable de contrdler toujours la
courbe de cisaillement ultime qui, au contraire, est
généralement bien définie et trés proche de celle déduite
de lessal in situ.

I1 faudra contrdler avec beaucoup de soin la forme
de la surface de cisaillement, pour s’assurer qu'il n’y a
pas eu, a la rupture, des composantes de flexion sur la
surface méme. Généralement, on a constaté que la rup-
ture survient au contact de la couche dure et de la
couche tendre et parfois a lintérieur de la couche
tendre, mais seulement en présence de phénomeénes de
schistosités.

On a remarqué, en outre, que la résistance au cisail-
lement, sur la surface de rupture au contact, est infé-
rieure a la résistance typique du matériel le plus tendre;
cette constatation, a laquelle aujourd’hui on ne peut
attribuer un caractére général, est cependant trés
importante, car elle invite & ne pas appliquer au bloc,
comme il semblerait intuitif, des résultats partiels de
laboratoire, déduits seulement des inclusions plastiques.

En ce qui concerne la forme de la courbe intrinséque
0-T, que plusieurs auteurs trouvent éloignée de la ligne
droite pour les joints de la roche, dans les essais sur
roches hétérogénes, nous avons, au contraire, obtenu
normalement des allures trés proches d’une droite, au
moins pour les valeurs de o de quelques dizaines de
kilos. Cela correspondrait bien & ce que Patton (10) a
expérimenté, c’est-a-dire au fait que la courbure dimi-
nuerait avec la diminution des irrégularités de la sur-
face.
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Pour conclure, 1l faut relever que dans ces roches la
valeur de la cohésion, dans la courbe intrinséque, est
habituellement modeste ; cela rend souvent trés petite
la variation des paramétres ¢ et @ entre la condition de
résistance maximale et celle de résistance résiduelle : ce
qui peut rendre compatibles, avec la stabilité apparente
de ’ensemble rocheux, de grandes déformations plas-
tiques, sans’qu’il y ait un passage net a I’état de rupture.

C’est une des nombreuses raisons qui recommandent
de procéder avec la plus grande prudence dans les pro-
blémes ou la corrélation, entre les forces appliquées et
les déformations, est déterminante.

Dans les problémes de mécanique des roches, disci-
pline encore si récente, la théorie et la technique expé-
rimentales rencontrent, 4 chaque pas, de nouvelles diffi-
cultés ; pour les franchir, malheureusement, nous
n’avons pas 'aide de lois générales acquises, qui encou-
ragent le chercheur dans son choix.

Pour la formation de cette science, I'apport généreux
des expériences les plus disparates est, par conséquent,
absolument nécessaire, afin que du travail de tous les
spécialistes dérivent finalement des principes fonda-
mentaux et des schémas précis d’expérimentation et de
calcul, comme ’on fait déja depuis longtemps pour la
mécanique des sols.

Dans ce sens, il me semble particuliérement perti-
nent de rappeler aujourd’hui, journée dédiée a la méca-
nique des roches, les recommandations que le profes-
seur Schnitter fit, il y a quelques années, au Congrés de
Zurich de votre société : il invita chaleureusement les
techniciens & mettre a disposition de leurs collégues les
expériences de leur travail, mesures, essais et résultats,
parce que seulement par ce moyen on peut atteindre,
dans l'intérét de tous, un enrichissement des connais-
sances géotechniques générales.
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Geomechanische Untersuchungen fiir die Staumauer Emosson
Von N. Schnitter, dipl. Ing. ETH, Motor-Columbus AG, Baden, und Dr. T. Schneider, Beratender Geologe, Ziirich

1. Einleitung

Die Staumauer Emosson wird den Hauptspeicher aufstauen
fiir die gleichnamige Kraftwerkgruppe, welche zwischen Chamonix
und Martigny in Bau steht und deren Anlagen sowohl auf fran-
zosisches wie auf schweizerisches Territorium zu liegen kommen.
Dementsprechend sind an der Electricité d’Emosson S. A., Mar-
tigny, die Electricité de France und die schweizerische Gruppe
Motor-Columbus/ATEL je zur Hilfte beteiligt. Die gesamten
Anlagekosten wurden auf 520 Mio SFr. veranschlagt, wihrend die
mittlere jahrliche Produktion, die vorwiegend aus konsumange-
passter Winter-Spitzenenergie bestehen wird, sich auf 634 GWh
belduft, wovon 174 GWh an Pump- und Restitutionsenergie ab-
gehen. Die Inbetriebnahme der Anlagen ist auf Ende 1972 vor-
gesehen.

Der Speicher Emosson wird einen Nutzinhalt von 225 Mio m3
aufweisen, einschliesslich des durch ihn eingestauten Stausees

Bild 1.
der Installationen fiir den Bau der Staumauer

Barberine. Das letzterem entsprechende Volumen von 39 Mio m?%
sowie weitere 16 Mio m® werden im neuen Speicher den SBB
reserviert bleiben fiir ihre bestehenden Kraftwerke Barberine und
Vernayaz. Die Sperrstelle Emosson (Bild 1) liegt etwa 2km
unterhalb der Staumauer Barberine in einer kurzen Schlucht
durch den markanten Felsriegel, welcher den letzten Abschluss
des Barberine-Tales vor dessen Absturz ins Haupttal der Eau
Noire bildet. Die vorziigliche Eignung der Sperrstelle, besonders
fiir eine Bogenstaumauer, ist augenfillig (Bild 2). Deren Haupt-
abmessungen lauten:

Grosste Hohe 180 m
Kronenlange 526 m
Betonvolumen 1,1 Mio m?®

Gesamtansicht des Speichers Emosson von der Luftseite. Im Hintergrund der alte Stausee Barberine der SBB, im Vordergrund rechts ein Teil



Bild 2.

Bild 3.
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Lageplan der Bogenstaumauer, 1:4000

Querschnitt durch den rechtsufrigen Felsriegel

1700

Giinstig sind auch die Fundationsverhiltnisse, sowohl beziig-
lich der Festigkeit des Gesteins als auch der weitgehend mog-
lichen Einleitung der Auflagerkrifte senkrecht zur Felsoberfldche.
Letztere wird nun aber nicht von den Talflanken direkt gebildet,
sondern von der Wasserseite des beidseits aus diesen hervorsprin-
genden Felsriegels, welcher luftseitig Hunderte von Metern steil
abfillt und zudem rechtsufrig nicht bis an das gewihlte Stau-
ziel hinauf reicht (Bild 3). Vor allem auf der rechten Seite bildet
der Felsriegel somit integrierenden Bestandteil des Sperrenbau-
werks und hat neben den Auflagerkriaften der Staumauer auch
noch einen erheblichen direkten Wasserdruck aufzunehmen. Eine
eingehende Untersuchung der Festigkeit und Standsicherheit des
Felsriegels war damit geboten.

2. Geologie

Die geologischen Untersuchungen an der Sperrstelle Emosson
konnen in groben Ziigen in zwei Phasen aufgeteilt werden. In der
ersten Phase wurde nach den iiblichen Methoden die Region
geologisch-petrographisch beschrieben. Die Beschreibung stiitzte
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Tabelle 1. Statistische Auswertung des Kluttdia-

gramms Bild 6
System | Mitte/wert | Strevung bl der ”"“;’-z*""’
Schiefervng | N30£/97E | 15-40£/80W-75£
T\ W118E/ 58N | 95-730£/ ¥0-70N 75 7
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VIT| N65E/ 905 60-75E/80-955 5 2
Linzelmessung &
rotal 215 700
Bild 6. Kluftdiagramm fiir den rechtsufrigen Sondierstollen | (7009 - Teitung)



Bild 5. Dinnschliff aus Hornfels (Nicols II)

sich auf detaillierte Feldarbeiten (Karte 1:1000) sowie 15 Sondie-
rungen und seismische Messungen. Die zweite Phase diente haupt-
siachlich der Beschaffung der Unterlagen fiir die geomechanischen
Untersuchungen. Als vorbereitende Sondierarbeiten wurden dazu
zwei Sondierstollen von je zirka 250 m Lidnge vorgetrieben. Im
folgenden sollen die Resultate dieser Arbeiten kurz skizziert
werden,

Im siidwestlichen Wallis und im angrenzenden franzosischen
Gebiet wird der zentrale Alpenkorper durch eine Reihe herzyni-
scher kristalliner Massive aufgebaut (Mont Blanc-, Arpille- und
Aiguilles Rouges-Massiv). Die Sperrstelle liegt innerhalb des
Aiguilles Rouges-Massivs. Dieses besitzt als jiingstes Glied der
kristallinen Serie einen granitischen Kern, den sog. Vallorcine-
Granit, und eine &ltere, praeherzynische kristalline Hiille. Die
Bogenmauer kommt in die Kontaktzone dieser beiden Gesteins-
serien zu liegen. Die lokalen geologischen Verhiltnisse gehen
aus Bild 4 hervor. Die Sperrstelle liegt in einer mehr oder weniger
einheitlichen Gesteinsserie, die aus sogenannten Hornfelsen be-
steht. Diese bildet als relativ erosionsresistente Gesteinsmasse den
markanten glazial tiberprigten Riegel. Ostlich grenzt an die Horn-
felse der Vallorcine-Granit, der mit einzelnen gangformigen Aus-
laufern das benachbarte Gestein durchdringt. Nordwestlich liegen
ein kleiner Granitstock und die normalen Gesteinsserien der kri-
stallinen Hiille des Massivs. Die Schuttbedeckung des Felsriegels
ist vernachldssigbar klein und besteht aus vereinzelten diinnen,
heute bewachsenen Gehangeschutt- und Moridnenresten. Einzig
die starkere Verwitterungsanfilligkeit der Mylonitzonen fiihrte
lokal zu einer mehr oder weniger machtigen Schuttauffiillung der
entstandenen Runsen. Die Verwitterung der Hornfelse ist unbe-
deutend. Eine Bestimmung des portugiesischen Indexes i ergab
nur 0,01 %.

Bergwirts des Riegels liegt die glaziale Ubertiefung der
Ebene von Emosson, die mit michtigen Lockergesteinsmassen
teilweise wieder aufgefiillt wurde. Wasserseits der Sperrstelle
taucht der Glazialkolk rasch in die Tiefe. Im Bereich des Mauer-

fundamentes ist die Felsschwelle geschlossen. Aus den liicken-
losen Beobachtungsmoglichkeiten ist zu schliessen, dass sub-
glaziale Rinnen fehlen. In der Karte (Bild 4) sind im weiteren
markante Kliiftungen — gestrichelt — und Mylonitzonen — strich-
punktiert — eingetragen. Beide sind massgeblich an der charakte-
ristischen Modellierung des Riegels beteiligt.

Zu den hauptsdachlich interessierenden Hornfelsen ist fol-
gendes zu bemerken: Sie bilden das normale kontaktmetamorphe
Produkt urspriinglich siltig-sandiger, nur schwach toniger Sedi-
mente im Bereich granitischer Magma-Intrusionen. Es sind dies
sehr feinkornige, hornartige, gebdnderte Gesteine von griinlich-
grauer bis braunlicher Farbe. Die mittlere Korngrosse liegt unter
0,5 mm. Die Einzelkorner sind somit von Auge meistens noch
knapp erkennbar. Die Grundmasse bildet ein feines Quarz-Feld-
spat-Gewebe, das durchschnittlich 80—85 % des Gesteinsvolumens
umfasst. Als wichtigster dunkler Gemengteil ist entweder mehr
oder weniger frischer Biotit oder dessen Zersetzungsprodukt,
Chlorit, eingestreut. Ortlich sind die Hornfelse als Folge der
Platznahme des Vallorcine-Granites stirker aplitisch-pegmatitisch
durchadert (Punkte), oder durch die Stoffzufuhr entwickelte sich
eine leichte Sprossung der Feldspite, die lokal zu augengneis-
artigen Gesteinen fiihrte.

Die Hornfelse lagen in ihrer heutigen petrographischen Aus-
bildung bereits nach Abschluss der Platznahme des Vallorcine-
Granites am Ende der Hauptphase des herzynischen Orogens,
d. h. vor rund 300 Mio Jahren, vor. Die Durchtrennung des Fels-
korpers durch Kliiftungen und Mylonite erfolgte wahrscheinlict
erst spdter, im Laufe der vortriadischen Nachphase des herzyni-
schen und des jlingeren tertidren alpinen Orogens.

Die Diinnschliffuntersuchungen ergaben, dass die petro-
graphischen Unterschiede innerhalb des Handstiickbereiches gros-
ser sind als die grossraumigeren Differenzen iiber den ganzen
Sperrstellenbereich. Eine weitere wichtige Beobachtung zeigt
Bild 5. Fiir die Hornfelse ist charakteristisch, dass die blatterigen
Gemengteile durchwegs unabhdngig von deren prozentualem An-
teil in isolierten Bldattchen oder Blattchengruppen angeordnet sind.
Bei erhohtem Glimmeranteil schliessen sich die Blattchengruppen
zu netzartigen, hdufig ausfransenden Geweben, jedoch nie zu
eigentlichen Glimmerlagen, zusammen. Mechanische Beanspru-
chungen des Gesteins werden somit praktisch ausschliesslich von
der Quarz-Feldspat-Grundmasse getragen, die bedeutend weniger
gerichtet ausgebildet ist als die bldtterigen Gemengteile. Als Fol-
gerung ergibt sich, dass die Schieferungsrichtung hinsichtlich
des anisotropen Verhaltens des Felskorpers nur von sekundirer
Bedeutung ist.

Die mechanischen Eigenschaften der Mauerwiderlager wer-
den somit hauptsdachlich durch die Durchtrennung des Felskorpers
bestimmt. Um diese zu erfassen, sind vor allem liickenlose Auf-
schliisse notwendig, die auch einen Einblick ins Berginnere erlau-
ben. Zu diesem Zwecke wurden die Sondierstollen I und II vorge-
trieben. Als Grundlage fiir die Bestimmung der Anteile der ein-
zelnen Kluftsysteme an der Durchtrennung dienten sorgfiltige
geologische Aufnahmen dieser Stollen, die moglichst jede einzelne
Kluft erfassen mussten. Um Doppelbestimmungen zu verhiiten,
konzentrierten sich diese Aufnahmen vor allem auf das eine Para-
ment. Nur in Spezialfdllen wurde die Seite gewechselt. Die Zu-

Wertigkeit: A = 3 Kliifte

Tabelle 2. Sondierstollen I: Verlehmung, Kluftabstdnde und Durchtrennungsgrad B = 2 Kliifte
C = 1 Kluft
Kluftsystem  Anzahl Kliifte ohne Lehm Anzahl Kliifte mit Lehm Gesamte Prozentuelle Mittlerer Durch-
Wertigkeit Total Kliifte Wertigkeit Total Kliifte Anzahl  Verteilung Kluft- trennungs-
A B C nach Beriick- A B C nach Beriick-  Kliifte abstand (m) grad (%)
sichtigung der sichtigung der ohne mit
Wertigkeit Wertigkeit Lehm Lehm
45 45 3 228 21 14 91 319 a! 29 0,6 90—100
11 2 6 20 11 31 65 35 5,8 10
IIT 8 2 21 3 6 27 78 22 53 10
v 9 18 18 100 0,65 25
A\ 8 17 . 2 4 21 81 19 1,7 ~ 50
VI 4 3 14 14 100 6,4 < 50



ordnung der einzelnen Messungen zu den verschiedenen Kluft-
systemen erfolgte mit Hilfe von stereographischen Projektionen.
Das Resultat dieser Auswertungen fiir das rechte Widerlager zeigt
Bild 6, wihrend die Tabelle I die statistische Auswertung ent-
hilt. Insgesamt konnten acht Systeme ausgeschieden werden. Die
Zusammenstellung erfasst die mittlere Lage, die Streuung, die
Zahl der Messungen und deren prozentuale Anteile an der Ge-
samtzahl der Messungen. Links ist das zugehorige Kluftdiagramm,
orientiert nach der Achse des Sondierstollens, mit Betrachtungs-
richtung von der Wasserseite in Richtung Riegel, eingezeichnet.
Aus der Statistik geht eindeutig hervor, dass mit 59% aller
Messungen die massgebende Durchtrennung des rechten Wider-
lagers durch das Kluftsystem I (schraffiert) erfolgt. Samtliche
anderen Systeme sind nur untergeordnet beteiligt. Fiir das sta-
tische Verhalten des Widerlagers ungiinstig verlduft hauptsichlich
das Kluftsystem VI (punktiert), das leicht talwirts einféllt. Aehn-
liche Verhiltnisse liegen auf der linken Talseite vor.

Mit diesem Auswerteverfahren wurde die raumliche Orientie-
rung der Kluftsysteme erfasst. Die weiteren charakteristischen
Grossen wie mittlerer Kluftabstand, Durchtrennungsgrad und
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Bild 8. Ergebnisse eines Verformungsversuchs senkrecht zur Hauptklif-

tung im linksufrigen Sondierstollen II; oben Einsenkungsbilder fiir ver-
schiedene Laststufen, darunter mittlere Platteneinsenkung in Funktion
der Belastung

Bild 7. Apparatur fir die felsmechanischen Grossversuche; links fiir
Scherversuche, rechts fir Verformungsversuche (Grundrisse)

1 = Olpressen zu 100t, 2 = Kugelkalottenlager, 3 = Verstirkte DIN-26-
Tréger, 4 = Eisenplatte 80 X 80 X 2cm, 5 = Blechplatte s 80 cm,
6 = Mortel-Ausgleichsschicht, 7 = Rollenlager, 8 = Anschlusstréger,
9 = Betonummantelung, A, B, C = Verschiebungs-Messuhren

Oeffnungsweite liessen sich folgendermassen ermitteln: Aus der
Zahl der einzelnen Messungen konnte, in Verbindung mit den
Wertigkeiten (Tabelle 2), die Gesamtzahl der von den linearen
Stollenaufschliissen durchfahrenen Kluftflichen abgezihlt werden.
Aus den gegenseitigen Lagebeziehungen zwischen den Kluftfla-
chen und der Stollenachse, d. h. der Abzihlrichtung, liess sich
anschliessend der mittlere Kluftabstand bestimmen. Die Aus-
zahlungen erlaubten gleichzeitig die Ermittlung der prozentualen
Anteile verlehmter Kliifte.

Der Durchtrennungsgrad stellt eine bedeutend schwieriger zu
erfassende Grosse dar. Wesentlich ist, dass er immer auf eine
bestimmte Objektgrosse — im vorliegenden Falle auf die Aus-
dehnung des Riegels — bezogen wird. Er wurde durch Verfolgung
der Linge der Ausbisslinien einzelner Kluftflichen in mindestens
zwei Richtungen (z. B. Sondierstollen und Schluchtwand) und
Abschidtzung der durch sie begrenzten Fldche, bezogen auf den
gesamten Riegel, bestimmt. Die Oeffnungsweiten der Kliifte konn-
ten in den Sondierstollen direkt beobachtet werden. Tabelle 2
enthalt die Zusammenstellung der Resultate dieser Untersuchun-
gen fiir das rechte Widerlager.

MODELL VON F.D.PATTON

VERSUCHE EMOSSON

0 50 100 150 200
NORMALSPANNUNG , kg/cm?

Bild 9. Zusammenfassung der Resultate der Modellversuche von F. D.
Patton iber die Scherfestigkeit glatter und verzahnter Kluftflichen
(oben) und Vergleich mit den Ergebnissen der Scherversuche parallel
zur Hauptkliftung in beiden Sondierstollen Emosson (unten) sowie an
Kluftmaterial (punktierter Bereich)



Bild 10. Luftseitige Ansicht des geomechanischen Modells 1:100 wahrend
des Baues. Die steil stehenden Hauptkliifte wurden durchgehend darge-
stellt, wihrend die flach liegenden Nebenkliifte um je 50 %o versetzt wurden

3. Felsversuche

Zur Ergidnzung der geologischen Klassifikation des vorliegen-
den Gesteins erfolgten als erste felsmechanische Versuche solche an
Bohrkernen aus den verschiedenen Sondierbohrungen. Sie ergaben
bei annehmbaren Streumassen eine mittlere Druckfestigkeit bei un-
behinderter Seitenausdehnung von rund 1200 kg/cm? und einen
mittleren Elastizititsmodul von 720 000 kg/cm2. Die hohe Quali-
tat des Gesteins wurde bestdtigt durch geoseismische Untersuchun-
gen, welche Elastizititsmoduli zwischen 500000 und 600 000
kg/cm? zeitigten. Das letztgenannte Priifverfahren, bei welchem
das ganze Fundament in der Art eines RoOntgenbildes durchleuch-
tet wird, bestdtigte auch die bereits geologisch nachgewiesene
Gleichmassigkeit der Felsverhaltnisse an der gesamten Sperrstelle.

Wasserlas

0o 100 200 300 400

Tangentialdeformation

Bild 11.
des Bauwerks umgerechnet)

6

Als drittes wurde die geringe Verformbarkeit des Felsens auch
im Zuge von felsmechanischen Grossversuchen nachgewiesen, wel-
che in den beidseitigen Sondierstollen vorgenommen wurden.
Die Versuchseinrichtung bestand zur Hauptsache aus fiinf 200 t-
Pressen, so dass auf die starren Lastplatten von 80 cm Durch-
messer Driicke von bis zu 200 kg/cm?2 aufgebracht werden konn-
ten (Bild 7). In jedem Stollen erfolgten zwei sich gegeniiberliegende
Versuche je senkrecht und parallel zur Hauptkluftrichtung, total
also acht Versuche. Der mittlere Elastizitdtsmcdul bei Maximallast
betrug 460 000 kg/cm? mit einem Streumass von 35%. Die pla-
stischen Verformungen wie auch der Zeiteffekt erwiesen sich als
nicht sehr bedeutend. Interessanterweise gilt das auch von der
Belastungsrichtung in Funktion der Hauptkluftrichtung. Eine syste-
matische Abhidngigkeit zeigte sich nur in bezug auf die Intensitit
der Durchkliiftung sowie den Biotit- bzw. Chloritgehalt des Ge-
steins, mit deren Zunahme auch die Verformbarkeit erwartungs-
gemiss wuchs. In Bild 8 sind die typischen Diagramme fiir einen
der am besten gelungenen Verformungsversuche wiedergegeben.

Im wesentlichen die gleiche Versuchsapparatur konnte so-
dann fiir die Scherversuche parallel zu den Hauptkliiften und
die nachfolgenden Gleitversuche von Betonkdrpern auf densel-
ben verwendet werden. Die Versuche erfolgten derart, dass die
Versuchskorper zuerst unter geringer Normalspannung abgeschert
und dann unter stufenweiser Erhdhung derselben weitergeschoben
wurden. Die Resultate der Scherversuche sind im untern Teil
von Bild 9 zusammengestellt und entsprechend den Ergebnissen
der Modellversuche von F. D. Patton ) (oberer Teil von Bild ¢
ausgewertet. In Uebereinstimmung mit denselben waren die Kluft
flichen bei den Versuchen I4 und II 3 relativ glatt, wiahrend sie
bei den Versuchen 13 und II2 recht bedeutende Unebenheiten
bzw. Verzahnungen aufwiesen. Zudem verlaufen die oberen Teile
der Bruchlinien tatsichlich mehr oder weniger parallel zu ein-

1) F. D. Patton: Multiple Modes of Shear Failure in Rock. First
Congress of the Int. Soc. of Rock Mechanics, Lisbon 1966, vol. 1,
p. 509—513, fig. 7.
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Am geomechanischen Modell gemessene Tangentialverformungen korrespondierender Randpunkte der Staumauerluftseite (auf die Dimensionen



Bild 12. Am geomechanischen Modell gemessene horizontale Gesamtver-
formungen des Felsuntergrundes, je bei 1,6-, 2,3-, 3,1- und 4facher Was-
serlast (Mauergrundriss entspricht Vorprojekt)

ander sowie zum Bereich der Scherfestigkeit des aus dem Gestein
selbst entstandenen, d. h. nicht eingeschwemmten Fiillmaterials
der Kliifte.

4. Stabilitdtsuntersuchungen

Die geologischen Erhebungen und die Felsuntersuchungen lie-
ferten nun die Unterlagen fiir die Ueberpriifung der Standsicher-
heit des Felsriegels, auf den sich die Bogenstaumauer Emosson,
wie eingangs erwahnt, beidseitig abstiitzt. Neben rechnerischen
Untersuchungen erfolgte dieser Stabilititsnachweis zur Haupt-
sache an einem am ISMES (Istituto Sperimentale Modelli e
Strutture) in Bergamo erstellten geomechanischen Modell im
Massstab 1:100. Dabei wurden das Hauptkluftsystem sowie
das statisch gefidhrlichste Nebenkluftsystem und aus modelltech-
nischen Griinden auch einige Schieferungsflichen schematisiert
nachgebildet, d. h. der ganze Sperrenuntergrund wurde aus einer

Bild 13. Am geomechanischen Modell gemessene Gesamtverformungen
des rechtsufrigen Felsriegels in Richtung senkrecht auf die Mylonitzone,
je bei 1,6-, 2,3-, 3,1- und 4facher Wasserlast

Vielzahl von Blocken aufgebaut (Bild 10). Entsprechend den an der
Sperrstelle festgestellten Durchtrennungsgraden waren die Haupt-
kliifte durchgehend, wihrend die Nebenkliifte iiber die Hilfte
ihrer Ausdehnung versetzt wurden. Ebenfalls dargestellt wurden
zweil ausgeprigte Mylonitzonen, welche gleichzeitig die beidseiti-
gen Begrenzungen des Modells bildeten. Wasserseitig wurde das
Modell durch die Ebene des Dichtungsschleiers begrenzt, auf die
der volle Wasserdruck, unabhédngig von der Belastung der Stau-
mauer, aufgebracht werden konnte. Es mag vorweggenommen
werden, dass sich diese direkte Belastung der Dichtungsschleier
nur wenig bemerkbar machte.

Der Wasserdruck kann bei dieser Art Versuch, im Gegensatz
zu den tiblichen statischen Modellversuchen, iibrigens nur bis auf
etwa das Vierfache gesteigert werden. Diese Maximallast wurde
im vorliegenden Fall ohne irgendwelche Brucherscheinungen im
Felsuntergrund erreicht, so dass dessen Standsicherheit grosso
modo auf mindestens vier angesetzt werden kann. Zu beachten ist
dabei auch, dass die Massenkriafte im Versuch nicht entsprechend
dem Wasserdruck heraufgesetzt werden konnten, sondern bei
ihrem Anfangswert verharrten. Dies hat auch zur Folge, dass
die festgestellten, zum Teil erheblichen Deformationen quantitativ
kaum voll zu nehmen sind, zumal sie teilweise auch modelltech-
nisch bedingt sind. Von grossem Interesse sind sie jedoch in qua-
litativer Beziehung. So weisen bereits die an der Staumauer-
luftseite gemesscnen Tangentialverschiebungen (Bild 11) die auf
Grund der topographischen Verhiltnisse und der stiarkeren Zer-
kliiftung zu erwartende grossere Nachgiebigkeit des rechten Auf-
lagers nach. Gleichzeitig zeigt diese Darstellung der Deformationen
in Funktion der Belastung, dass man sich auch bei der maxi-
malen vierfachen Wasserlast noch in einiger Entfernung von
einem Bruch befand. Besonders deutlich geht die stirkere Ver-
formbarkeit des Felsriegels aber aus den gemessenen Felsdefor-
mationen hervor, wie sie in Bild 12 im Grundriss und in Bild 13
in einem L#ngsschnitt senkrecht zur grossen rechtsufrigen My-
lonitzone dargestellt sind.

5. Schlusswort

Die vorstehenden Ausfithrungen sollten einen ersten, kur-
zen Hinweis geben auf die recht umféanglichen geologischen Er-
hebungen und Feld- sowie Laborversuche, die in den letzten
Jahren unternommen wurden, um einen moglichst reellen und
vollstindigen Standsicherheitsnachweis fiir die Auflager der Bo-
genstaumauer Emosson zu erbringen. Gleichzeitig sollte damit
auch ein Beitrag an die erst im Entstehen begriffenen felsmecha-
nischen Kenntnisse geleistet werden. Mitgewirkt haben an den
Untersuchungen, neben den fiir die Projektierung verantwortlichen
Organen der Motor-Columbus AG, Baden, und deren Berater, die
Geologen Dr. R. U. Winterhalter und Dr. T. Schneider, die Ver-
suchsanstalt fiir Wasserbau und Erdbau (VAWE) an der ETH, die
Eidg. Materialpriifungsanstalt (EMPA), Diibendorf, die Geotest
AG, Bern, und das Istituto Sperimentale Modelli e Strutture
(ISMES), Bergamo.



Schliesslich mdgen auch noch einige Kostenangaben interes- tragbar. Um so mehr mége zum Schluss auf die Notwendigkeit
sieren: hingewiesen werden, dass bei solchen Grossuntersuchungen die
auch bei kleineren Objekten durchfiihrbaren einfacheren Unter-

Felsversuche: Versuchsapparatur . Fr.  50000.— suchungen, wie Bohrkernpriifungen, Seismik usw., ebenfalls vor-
Versuchsdurchfiihrung . Fr. 390 000.— genommen werden. Nur so kann man hoffen, dereinst iiber ge-
Modellversuche Fr. 210 000.— niigend Vergleichsmaterial zu verfiigen, um auch die genannten
landldufigeren Objekte gleich gut und zuverldssig behandeln zu

Total Fr. 650 000.— kOnnen.

i o . . Adressen der Verfasser: Niklaus Schnitter, dipl. Ing. ETH, Motor-
Abgesehen von gewissen Spezialfillen sind solche Betrige Columbus AG, 5401 Baden; Dr. T. Schneider, 8002 Ziirich, Am Schan-
natiirlich nur bei so grossen Bauvorhaben, wie dem vorliegenden,  zengraben 27.
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AMENAGEMENT HONGRIN-LEMAN

SOUTENEMENT DE LA CENTRALE EN CAVERNE DE VEYTAUX
PAR TIRANTS EN ROCHER ET BETON PROJETE

CALCULS STATIQUES ET ESSAIS SUR MODELE

par M. OTHMAR ]. RESCHER, Dr é&s sc. techn.,, Compagnie d'Etudes de Travaux Publics S.A.
Chargé de cours EPUL et Dozent der Technischen Hochschule Wien.

1. Introduction

La conception et le dimensionnement des ouvrages
d’une certaine importance dans le domaine du génie
civil sont basés sur les résultats des calculs statiques et
de résistance des matériaux, ainsi que sur les expérien-
ces faites lors des précédentes réalisations d’ouvrages
semblables.

En ce qui concerne la réalisation des ouvrages sou-
terrains, tunnels et cavernes, la part qu’on attribue aux
calculs est particuliérement faible comparativement a
celle de 'expérience et d’un certain empirisme. Cela
provient essentiellement du fait que méme un calcul
trés poussé pour un ouvrage souterrain ne peut pas
prétendre étre infaillible et les méthodes courantes,
basées sur I'application de la statique des constructions
et la résistance des matériaux, ne sont pas trés satisfai-
santes.

Toutefois, ces derniéres années, I’ordinateur électro-
nique est devenu dans la pratique de I'ingénieur un
outil d’une prodigieuse efficacité et ouvre la voie a
I’application de nouvelles méthodes de calcul dans le
domaine de la mécanique des milieux continus et dis-
continus. Ces méthodes trés complexes, développées
souvent dans le cadre de I’étude des problémes aéronau-
tiques et spatiaux, peuvent étre utilisées avec avantage
également dans le domaine du génie civil et, en parti-
culier, dans le domaine, en plein développement, de
la mécanique des roches. Elles permettent de tenir
compte des propriétés de résistance et de structure
d’un massif rocheux d’une maniére plus satisfaisante
qu'auparavant et d’obtenir une meilleure appréciation
du comportement d’un ouvrage souterrain. C’est pour-
quoi il est indispensable que l'ingénieur concevant de
tels ouvrages s’occupe aussi de I’application de nouvelles

1
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Tig. 1. — Plan de la région de la Centrale.

1. Centrale 5. Galerie d’accés

2. Canal de fuite 6. Batiment de service
3. Puits blindé 7. Fenétre d’attaque
4. Restitution et vanne de vidange 8. Galerie de sondage

et de toutes les expériences acquises. C’est
dans cet esprit qu’est traité l'objet de cet
article consacré au calcul géostatique et aux
essais sur modéle réduit effectués pour la
caverne de Veytaux.

Les travaux préliminaires, les investiga-
tions in situ, la description de I’exécution des
travaux, les mesures effectuées, ainsi qu’une
description des installations de surveillance
de 'ouvrage ne seront pas traités icil.

La disposition de la caverne, ainsi que le
réseau de galeries sont indiqués sur la figure
1, les dimensions principales sont mentionnées
sur les figures 2, 3 et 4 ou 'on peut voir aussi
les différentes phases de I’exécution.

2. Considérations géologiques

Le massif rocheux dans les Préalpes vaudoi-
ces, ol est située la caverne, esi essentielle-
ment formé de calcaires marneux et schis-
teux du Dogger (Bathonien). La caverne est
placée dans la zone du fond d’un synclinal,
relativement proche de la surface du terrain
et aflectée par des défauts de compression in-
terne. La stratification du rocher est plus ou
moins horizontale et légérement ondulée. Les
bancs calcaires, 80 & 90 %, prédominent lar-
gement sur les schistes argilo-calcaires, 10 a
20 9,. L’épaisseur des bancs est variable, nor-
malement entre 0,20 m et 1,00 m, excep-
tionnellement de 1,50 m. La figure 5 montre
un profil en long géologique dans la zone de
la caverne.

théories. Si, lors de I'élaboration d’uv ouvrage souter- La liaison dans les joints des bancs est trés bonne et
rain, il serait erroné de s’appuyer uniquement sur les correspond souvent presque a une soudure. ar contre,
expériences faites, il serait également erroné de compter le réseau des diaclases provoque un morcellement de la

uniquement sur les résultats des calculs statiques et des
essais sur modéle. Un projet d’exécution doit étre la

1 Ces questions ont fait I'objet d’un exposé de Vauteur dans le
cadre du X VII. Geomechanik-Kolloquium, a Salzbourg, en octobre

synthése des résultats de toutes les études effectuées 1967. Publication en cours.
a
I
Tig. 2. — Coupes transversales, avec disposition des tirants en rocher.
2 a. Ltat aprés l'excavation compléte 2 b. Etat définitif
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Fig. 3. — Etapes d’excavation, profils en travers.
Accés
Fig. 4. — Abattage des noyaux supérieur et inférieur.
4 a. Noyau supérieur : coupe horizontale au-dessus du niveau 4 b. Noyau supérieur : profil en long

373,50 m 4 c. Noyau inférieur : profil en long



Fig. 5. — Profil en long géologique (selon J. Norbert, géologue, Lausanne).

1. Centrale
2. Canal de fuite

3. Galerie d'accés
4. Puits blindé

roche, plus ou moins vertical. Trois systémes de diaclases
ont pu étre relevés, systtme A1+ A 2, B1+4 B 2,
C1 + C2. L’orientation et la fréquence des diaclases
sont indiquées sur la figure 6. En ce qui concerne la
tenue du massif rocheux, le systéme A 1 4 A 2 ne joue
pas un rdle important. Malgré la fréquence relativement
élevée et le remplissage mylonitique de certaines fissu-
res, le systéme B 1 + B 2 est, grice a son orientation
et 4 son inclinaison oblique par rapport a I'axe longi-
tudinal de la caverne, moins défavorable que le faisceau
C 1+ C2 a remplissage argileux fréquent ; en effet, ce
dernier est plus ou moins vertical et parallele a 'axe
de la caverne. Pendant I'excavation, on n’a pas pu
découvrir une région ou 'un de ces trois faisceaux n’ait
pas été représenté. La tenue de la roche rencontrée est
caractérisée par le fait qu’une galerie d’excavation d’une
largeur plus grande que 3,50 m n’est pas stable.

Par conséquent, le massif rocheux de Veytaux peut
étre considéré comme de qualité moyenne, uniformé-
ment fragmenté, en général sans joint continu dans le
plan vertical (fig. 7) (« Mehrkoérper » selon MgrLer [6]).
En outre, quelques zones broyées ont été constatées.
Dans I’ensemble, la roche est trés hétérogéne de par
la qualité de ses constituants; les défauts de liaison
différents entre les hancs plus ou moins horizontaux,
ainsi que les fractures verticales en font une roche
anisotrope.

Fig. 6. — Plan de situation, avec indication de la fractu-
ration de la roche (selon J. Norbert).

1-4 comme fig. 5; 5. Galerie de sondage

Toutefois, il est difficile, sur une grande échelle, de
déterminer une orientation préférentielle.
C’est ainsi que nous avons admis pour les essais dans

un milieu fracturé, un milieu remplagant semblable a
la structure d’un mur en appareil courant, figure 8.

3. Souténement par tirants en rocher et béton projeté

Le souténement par tirants en rocher, en liaison avec
I’application d’'une couche de héton projeté en surface
de l'excavation, a pour but de créer au sein du massif
rocheux un anneau porteur. Lorsque les poussées ou
charges sont importantes ou irréguliéres, une forme plus
ou moins circulaire de la section d’excavation s'impose.
La fragmentation du massif rocheux ne restreint pas
I'application du souténement par ancrage, si la nature
de la roche est saine. Toutefois, dans des roches noyées,
qui risquent de perdre leur résistance, et dans des
terrains plastiques, on doit renoncer aux ancrages.

L’idée de considérer le massif rocheux comme élément
porteur et d’y créer par ancrage un anneau a été déja

TFig. 7. — Vue du tympan c6té montagne aprés excavation
du noyau supérieur.
— A droite, en haut: ouverture pour réservoir d’eau de réfrigé-
ration
— A droite, en bas: ouverture pour puits blindé
Photo J. Charpié, Lausanne.



Fig. 8 — Schéma du réseau de diaclases du milieu
remplacant.

formulée par RaBcewicz [7, 8] et TarosrE [11]. Rabce-
wicz a par ailleurs démontré sur un modeéle, que méme
dans du sable sans cohésion la bonne tenue d’un tunnel
soutenu par des ancrages peut étre assurée [Y]. Le
massif rocheux, au-delad de ’anneau qui se forme entre
les appuis inférieur et supérieur de l’ancrage, s’oppose
a la déformation de cet anneau. Un ancrage systéma-
tique en fonction de la structure de la roche permet
d’obtenir un effet de serrage dans le sens radial et le sens
tangentiel de 'anneau, dont 1’épaisseur efficace est un
peu inférieure a la longueur des ancrages. En outre, les
injections nécessaires pour les ancrages améliorent les
qualités de la roche de I’anneau porteur. L’application
du béton projeté et la présence de boulons, situés
entre les tétes d’ancrage des tirants, évitent la formation
d’ogives et améliorent sensiblement la qualité. de la
surface de la roche.

Le souténement par tirants et béton projeté qui suit
immédiatement I’excavation et qui est déformable dans
la limite des charges admissibles des tirants, empéche
une détente et des dislocations importantes du massif
rocheux pendant l’excavation ; I’anneau porteur sup-
porte les poussées de la roche et s’adapte aux déforma-
tions pendant la période transitoire jusqu’a la stabili-
sation.

Pour un ouvrage souterrain important caractérisé par

plusieurs étapes d’excavation, il cst nécessaire apres
chaque étape de contrdler et, éventuellement, de régler
la tension dans les tirants en fonction de la variation
de I’état de contrainte dans le massif rocheux.

Dans le cas de l'usine souterraine de Veytaux, une
étude approfondie de toutes les questions fondamentales
portant sur les possibilités d’application des tirants —
en particulier celle de durabilité — a été effectuée.
Malgré les expériences encore peu nombreuses dans ce
domaine et les dimensions particuliérement importantes
de la caverne de Veytaux, située dans une roche d’une
tenue moyenne, ce procédé a été adopté pour la réali-
sation de la volite, des piédroits et des tympans (fig. 2,
9). Les différentes étapes d’exécution ont en outre
nécessité, avant le déhut des travaux d’excavation, une
consolidation et un étanchement de la partie du massif
rocheux située dans la nappe phréatique, en dessous
du plancher des machines.

Au point de vue rentabilité, la comparaison entre le
colit, calculé sur la base des prix de I’adjudication, du
procédé par ancrages et béton projeté et celui d’une
solution conventionnelle (souténement par en dessous,
avec bétonnage coffré de la vofite) n’a fait ressortir
qu’une économie théorique relativement faible. Par
contre, cette méthode s’est révélée trés rapide, permet-
tant de respecter les délais imposés trés courts et de
réaliser ainsi une diminution substantielle des frais
d’installation et d’administration sur le cofit total des
travaux.

Les calculs statiques effectués et les essais sur modéle
ont été extrémement utiles 4 1’élaboration du projet
d’exécution et ont permis une meilleure compréhension
du Jeu des forces trés complexe agissant a 'intérieur
du massif rocheux. Le levé géologique a montré que,
malgré la reconnaissance de trois réseaux de diaclases
plus ou moins distincts, les fissures ont toutes les direc-
tions possibles ; c’est pourquoi une disposition radiale
et systématique des tirants a été choisie ; par la suite,
durant l’excavation des travaux, elle s’est révélée
judicieuse. La disposition en plan des tirants de 170 et
135 t. de charge admissible est indiquée sur la figure 10.
Les mailles du réseau définissant ’emplacement des
tirants de la voiite ont 4,30 m dans le sens longitudinal
et 2,90 m dans le sens transversal. Les tétes d’ancrage
sont disposées en quinconce (fig. 11, 12).

47 37500

Tig. 9. — Tympan c6té montagne. Disposition des tirants précontraints.



4. Calcul statique du soutéenement de la caverne

Les difficultés qui surgissent lors de la résolution d’un
probléme géomécanique sont essentiellement dues au
fait qu’il s’agit souvent d’un probléme tridimension-
nel, ou I’anisotropie de la structure du massif rocheux
(stratification, schistosité et fracturation) et les considé-
rations cinématiques jouent un rdle important.

En effet, le probléeme de la Centrale souterraine de
Veytaux représente un probléme tridimensionnel, déja
par le fait que la hauteur de recouvrement est variable
dans le sens de la longueur ; elle est de 150 m au fond
de la caverne et de 65 m a son entrée. Pour effectuer
un calcul analytique de ce probléme, il était nécessaire
d’apprécier les conditions imposées et de juger si des
simplifications s’avéraient valables et admissibles pour
un traitement mathématique. En tenant compte de la
stratification plus ou moins horizontale de la roche et
de la haute résistance au cisaillement dans les couches,
il nous semblait admissible de négliger Ieffet de la
contrainte longitudinale, considérée comme contrainte
principale moyenne, sans influence sur les contraintes
agissant dans le sens transversal de la caverne. C’est
ainsi que le probléme a été considéré comme bidimen-
sionnel, abstraction faite des zones avoisinant les
tympans de la caverne.

Les contraintes internes dans un massif rocheux non
remanié sont a la base de chaque calcul de résistance.
Malgré les conditions géologiques rarement uniformes
pour un ouvrage souterrain, il est indispensable de
procéder a4 des mesures in situ et en laboratoire pour
pouvoir définir certaines données du calcul. Le temps
limité dont on disposait pendant les travaux nous a
malheureusement obligé de réduire le nombre des
mesures prévu. La valeur moyenne adoptée pour le
poids spécifique de la roche est de 2,6 t/m3, I'angle de
frottement entre les plans de glissement potentiels,
déterminé sur des échantillons de la roche, de 31,59, la
cohésion au cisaillement de 30 t/m2 Une étude plus
approfondie concernant les fractures remplies de dépdts
mylonitiques ou argileux n’a pas été effectuée. On peut
supposer que dans ces failles, les deux derniéres valeurs
sont peut-&tre inférieures a celles que nous indiquons.
D’un autre c6té, nous n’avons pas pu constater des
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surfaces dc glissement parfaitement planes. Les valeurs
moyennes admises paraissent ainsi acceptables pour
I’ensemble du massif rocheux. D’autre part, nous avons
da renoncer aux mesures de compression naturelle dans
la roche trés hétérogéne, étant donné que seul un grand
nombre d’essais aurait pu donner une vue d’ensemble
représentative. Sur la base de mesures géosismiques et
de nombreux essais au vérin, effectués lors de la mise
en tension de 205 tirants de la caverne, on a pu constater
que pour une charge permanente agissant sur la roche,
le module d’élasticité moyen était de l'ordre de
100 000 kg/cm?. Malgré la forte fragmentation du massif
rocheux, les valeurs mesurées ne s’écartaient que peu
de cette valeur moyenne. La valeur de la constante de
Poisson a été admise a b.

Compte tenu de ce qui précéde, nous avons admis
pour la premiére étape du calcul un milieu élastique,
considéré comme homogéne et isotrope, vu a grande
échelle ; faute de données plus précises, le rapport
entre les pressions horizontales et verticales a été
choisi a 0,33.

L’expérience a montré, qu’en réalisant une volte
active a I’aide des tirants cn rocher et du béton projeté,
on ne peut envisager qu’une rupture par cisaillement,
la rupture par flexion n’étant pas possible. Basé sur ce
fait, TaLoBRrE [11] propose pour le calcul d’une excava-
tion boulonnée (fig. 13) la méthode suivante :

En supposant la poussée de supportage, ’effort normal
dans I’anneau porteur peut étre calculé en appliquant
la formule du tube. Ainsi, la contrainte normale tan-
gentielle peut étre calculée et la courbe intrinseque
permet de déterminer la précontrainte minimum néces-
saire pour la stabilisation de I’excavation. L’exemple
suivant montre ce mode de calcul pour une galerie,
d’un rayon intérieur en calotte de Rint = 2,50 m et
une poussée de supportage de p = 3,0 t/m2

— Epaisseur de la volte active: e = 1,0 m
— Effort normal: N =p-Ry = 3. 3,75 =11,25 t

. . N
Contrainte annulaire: o; = - = 11,25 t/m?

Contrainte radiale minimum, selon courbe intrin-
séque : or min. = 2,0 t/m?

Surface par boulon admise : 1,50 X1,50 = 2,25 m?
Précontrainte nécessaire : T = 2,0. 2,25 = 4,5 t
Précontrainte appliquée: 2-4,5 = 9,0 t

#® Ticanl VSL170R
4 Tirant  VSL 125R
¢ Tiranl Témoin
@ Télérocmelre MM
& Télérocmiire TM
100
136,50m 050
COTE  VILLENEUVE
Fig. 10. — Volte et parois développées. Disposition des tirants en rocher, tirants témoins et télérocmetres.
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Tig. 11. — Excavation compléte du noyau supérieur.
Plancher de travail 373,50 m. Au fond, tympan cété mon-
tagne.

Photo Gerinond

Le calcul de I'anneau porteur, avec un effort normal
constant, correspond & un état de contrainte hydrosta-
tique (hypothése de Heim) autour de la galerie. La
probabilité d’un tel état de contrainte se présente sur-
tout pour des excavations en grande profondeur. Cette
hypothése est commode et permet une évaluation
rapide des contraintes moyennes.

Une autre méthode de calcul est proposée par Rasce-
wicz [7]. Partant également de I'idée que des moments
fléchissants importants ne peuvent pas se former dans
une vofite porteuse, si le souténement de I’excavation
peut étre considéré comme pratiquement immédiat, le
calcul pour un massif stratifié peut se faire de la maniére
sumivante :

7" Effort tranchant dans le joint de stratification.

¢ Angle de frottement.

e Epaisseur de la volte porteuse.

F  Résultante des forces exercées par les ancrages sur
le joint considéré (force de rupture).

we Angle formé entre la direction de I’effort intérieur
et celle du joint considéré.

o° Inclinaison du joint considéré par rapport a ’hori-
zontale.

En admettant les ancrages disposés a 459 par rapport
aux couches, on obtient pour 'instant de rupture, les
relations suivantes découlant de la figure 15 :

. F
sin (x4 y) cotg(x + ) ‘\7-2_ =

cos
H | F
= msm (c+y)tgp + '\77 tgo.
D’ou
F=H- cos gq})-[cos(ot—{—qJ)—sin(a—{-\p)tgqa]

exemple numérique :
H=40t ca=0,B=140m,h=4,5m,e =5,0m,
tgy = 0,70
cas 1, _
V2
Tg(p—O,70F—H('1--—1g\|} . LgQ) W
1,4
= 40 (1—0,49) - N A 171
ol
cas 2,
tg @ = 0: en négligeant complétement 1’effet du

frottement F = 40 \/2_= 57t

Tig. 12. — Aspect définitif de la calotte, aprés fin des tra-
vaux de souténement au moyen de tirants en rocher et de
béton projeté. On reconnait, entre les tétes d’ancrage, le
réseau des trous de drainage.

Feville! moyen de
onnecy porteur

Tig. 13. — Souténement boulonné (selon Talobre).

Feulllat moysn da
loaneau portevt

Tig. 14. Souténement avec tirants en rocher et béton

projeté.

Si I'on adopte un coeflicient de sécurité de 1,2 sufli-
sant au vu des hypothéses défavorables admises, et une
force a la rupture des boulons de 22 t, un boulon serait
nécessaire pour le premier cas et trois pour le second.
En outre on peut encore tenir compte de la résistance
au cisaillement des ancrages.



Fig. 15. — Représentation schématique d’un anneau por-
teur naturel créé par ancrage. Forces agissant le long d'un
joint continu (selon Rabcewicz).

Ces deux méthodes de calcul, basées sur une appré-
ciation de la poussée de supportage et des considérations
de statique simples, peuvent servir & un premier dimen-
sionnement des ancrages. Toutefois, les hypothéses
simplificatrices admises ne peuvent fournir une image
compléte de I’état de contrainte autour d’un ouvrage
souterrain de grandes dimensions.

La méthode de résolution que nousavonsutilisée pour
le calcul d’un souténement avec tirants en rocher et
béton projeté et que nous exposons ci-aprés, est basée
sur le calcul d’un milieu continu a l'aide d’un ordina-
teur. Il s’agit de la méthode par éléments finis [12].
Nous pensons utile de résumer briévement les bases
de calcul de cette méthode, car elle est encore peu
répandue et les publications qui lui sont consacrées,
rédigées essentiellement en anglais.

Pour I’étude d’un probléme bidimensionnel le milieu
est constitué par des éléments de forme généralement
triangulaire ; la continuité entre les éléments est assurée
en admettant qu’a l'intérieur de chacun d’eux des
droites demeurent des droites aprés la déformation des
éléments. Cette condition est satisfaite si les défor-
mations spécifiques €z, €, Yy sont constantes a I'in-
térieur de chaque élément. Ainsi les contraintes o,
Oy, Tzy qui agissent sur les bords de chaque élément
sont également constantes. Les contraintes sont rem-
placées par des forces agissant aux nceuds de chaque
élément. Sur la base de ces hypothéses, il est possible
de calculer la rigidité de chaque élément comme fonc-
tion des forces nodales découlant d’un déplacement
unitaire de chaque nceud. Les conditions d’équilibre
appliquées & l’ensemble du systéme des éléments per-
mettent & ’aide du calcul matriciel de déterminer les
valeurs des déplacements inconnus de chaque point
nodal en respectant les conditions aux limites. Les
valeurs des contraintes découlent de celles des déplace-
ments. Ces quelques explications montrent que la
méthode des éléments finis différe fondamentalement
des méthodes basées sur 'application des différences
finies. Elle offre de nombreuses possibilités dans le

Fig. 16. — Diagramme contraintes-déformations. Elasticité
linéaire et élasticité non linéaire (plasticité).
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domaine de la mécanique des roches, permettaut
de tenir compte des différentes particularités d’un
solide qui forme le massif rocheux. En effet, il est
possible d’introduire dans le calcul de résistance d’un
milieu élastique ou plastique (fig. 16), I’anisotropie
(p-e. 'orthotropie), la résistance nulle a4 la traction,
l'effet des irrégularités dans le milieu (failles, etc.) et
I'effet du fluage de la roche.

Kastner [3] distingue dans les phénoménes de
rupture d’un massif rocheux, la rupture par séparation
et la rupture par cisaillement. La rupture par séparation
est provoquée par des contraintes de traction, tandis
que la rupture par cisaillement découle des contraintes
tangentielles. Dans ce dernier cas, les contraintes
normales, agissant sur les faces de rupture, sont des
compressions, exceptionnellement des tractions. Les
deux types de rupture (par séparation ou par cisaille-
ment) ne montrent pas de tendance 4 se produire pro-
gressivement. Sur la base de la théorie de la rupture de
Mohr, plusieurs auteurs ont développé différentes for-
mes de la courbe intrinséque. Un certain nombre de ces
courbes est applicable dans les deux domaines, ruptures
par séparation et par cisaillement. Malgré cela, I’allure
de la courbe intrinséque dans la zone tendue est incer-
taine et les hypothéses & ce sujet sont trés différentes.
Kastner définit la condition de plasticité, en admet-
tant que la courbe intrinséque est une droite caractérisée
par la résistance uniaxiale de la roche 4 la compression et
I’angle de frottement interne. Sil’on exclut la résistance
a la traction, lors du calcul d’un milieu, la courbe
intrinséque peut étre représentée selon la maniére
indiquée dans la figure 17.

Un milieu plastique est caractérisé par le fait que la
résistance au glissement est entiérement utilisée, c’est-
a-dire que la courbe intrinséque est tangente aux cercles
des contraintes ; avec la désignation de la figure 17,
la condition de plasticité peut étre écrite comme suit

[1,3]:

Otp—Orp

Owp + Orp + 2c.cot

sin ¢ =

ou ¢ représente 'angle constant de la résistance au
glissement.

Au stade actuel de l'application de la méthode par
éléments finis, I'introduction de cette condition de
plasticité sous cette forme n’est pas facile et nécessite
un certain nombre d’itérations.

Dans notre cas, la couverture de la caverne étant

Tig. 17. — Condition de plasticité, basée sur une courbe
intrinséque rectiligne (cercles de Mohr).
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Tig. 20, Calcul par la méthode des éléments finis,

Répartition des contraintes autour de la caverne avec tirants en
rocher dans un milieu élastique, fissuré dans les zones de traction.

Fig. 18. — Calcul par la méthode des éléments finis.
Réseau du calcul

+ t
+ A
][ Jy_
t f
| Zoon lisswée p
i
I T ; F
X f |
1
* 1 Compression tot
| / { Traction o
i # 4 1 f Echelles des conlrointes
I 0 50 100 150 Kg/em?
Fig. 19. — Calcul par la méthode des éléments finis. Tig. 21. — Calcul par la méthode des ¢léments finis.
Répartition des contraintes autour de la caverne avec tirants en Répartition des contraintes dans plusieurs sections autour de la
rocher dans un milieu élastique. caverne. Milieu élastique, fissuré dans les zones de traction.
Hauteur de recouvrement . . . . . 160,00 m
Poids spécifique . . . . . . . . .. 2,6 t/m®
Module d’élasticité. . . . . . . . . 100000 kg/cm?
Coeflicient de Poisson . . . . . . . 0,15
Rapport entre pressions horizontales
et verticales. . . . . . . . . . 0,33



Echelle des
déplacements O

Fig. 22. — Calcul par la méthode des éléments finis.

Déplacement du rocher autour de la caverne dans un milieu élas-
tique.

relativement faible, on pouvait admettre que la forma-
tion de I'état de contrainte secondaire dans le massif
rocheux se développerait dans un milieu élastique. Les
plus grandes contraintes de compression sont de ’ordre
de 100 kg/cm?, que les calcaires de Veytaux peuvent
supporter trés facilement. En admettant la résistance
uniaxiale de la roche & la compression & 400 kg/cm?,
et celle au cisaillement a 50 kg/cm? 1’angle, admis
constant, de la résistance intérieure au glissement est
de 63°. Les valeurs moyennes déterminées sur des
échantillons de la roche pour des plans de glissement
potentiels sont T, = 30 kg/cm? et Pmii = 31,50, Devant
considérer un milieu trés fracturé, nous avons di
effectuer d’abord un calcul pour un milieu élastique en
tenant compte de la résistance a la traction, et par la
suite, par un procédé itératif, le cas d’une résistance
nulle a la traction. En effet, un milieu fissuré a certai-
nement une résistance au cisaillement, mais n’en offre
aucune a la traction.

Deux sections caractéristiques ont été choisies, situées
au quart de longueur de la Centrale, 'une c¢6té tympan
montagne, I’autre c6té tympan lac. La hauteur de recou-
vrement au-dessus du plancher des machines (niveau
375,95) est de 160 m, respectivement 105 m. Pour ces
deux profils, deux cas de charge ont été étudiés, I'un
pour l'excavation compléte (état transitoire), autre
pour I'ouvrage terminé (état définitif), caractérisé par
le bétonnage de l'infrastructure jusqu’au niveau du
plancher des machines.

La figure 18 montre le réseau des éléments finis utili-
sés, ainsl que les grandeurs et directions des forces de
précontrainte. Au voisinage de l’excavation, ou l'on
peut s’attendre & des variations plus importantes dans
le champ des contraintes, on a choisi des éléments plus
petits, tandis qu’au large, ou les variations des con-
traintes deviennent faibles, des éléments plus grands.
Quelques résultats de ce calcul sont représentés sur les
figures 19 et 20 *. Celles-ci indiquant les contraintes
peuvent servir pour vérifier la sécurité au glissement
le long des plans de glissement prononcés et pour
délimiter les zones plastiques éventuelles d’une nouvelle

* Les calculs numériques ont été effectués au centre de calcul de
I' « University of Wales », sous la direction du professeur O. C. Zienkie-
wicz, auquel "auteur tient 4 exprimer ses remerciements.
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étape du calcul. Dans notre cas on s’est limité au calcul
d’un milieu élastique puisque les valeurs des contraintes
se situent dans un domaine, ou 'on peut admettre que
le comportement de la roche est élastique. La figure
21 montre que I’effort normal dans la volte active n’est
pas du tout constant.

11 est intéressant de mentionner la bonne correspon-
dance entre les valeurs de déplacement calculées
(fig. 22) et celles mesurées dans la caverne a I'aide des
télérocmeétres. Le mouvement du radier vers le haut
n’a pas pu étre constaté lors des travaux d’excavation
suivis sans interruption par ceux de bétonnage destinés
a la fermeture de 'anneau porteur. D’autre part, on
peut constater que la déformation des tirants est faible
et, de ce fait, ’effet de la variation des tensions dans les
tirants est négligeable sur les valeurs des contraintes.

5. Essais statiques par photoélasticité

Pour pouvoir obtenir un apergu du jeu des forces
provoqué par des tirants en rocher, nous avons procéds,
dans le laboratoire de photoélasticité de la CETP, & des
essais statiques dans un milieu homogéne continu et
dans un milieu homogéne, mais fissuré.

11 est clair que des essais de ce genre ne peuvent pas
étre considérés au sens rigoureux des lois de similitude ;
toutefois ils sont trés instructifs et nous renseignent sur
le mécanisme de remaniement des forces en jeu [5, 10].

L’objet de ces essais était de déterminer une dispo-
sition favorable des tirants pour créer au sein de la
roche un anneau porteur par un serrage aussi uniforme
que possible. Du fait que la stratification de la roche
était horizontale et la liaison dans les surfaces de contact
bonne, nous avons limité cette étude a4 la zone en
calotte. L’épaisseur de ’anneau porteur a été admise &
10 m. Sur une durée relativement courte, aprés la
mise en précontrainte, les tirants ne sont sollicités que
par la précontrainte. C’est la raison pour laquelle nous
avons effectué une série d’essais sans prendre en consi-
dération 'effet des poussées de supportage.

La matiére utilisée pour ces essais était le polyester
VP 1257, qui a été choisi & cause de son effet de bord
relativement faible en tenant compte de la durée pro-
longée de préparation des modéles de chaque série
d’essais. Le modeéle a été réalisé a I’échelle 1:200;
I’épaisseur de la plaque était de 10, 25 mm, le module
d’élasticité de 32 500 kg/cm? et le coeflicient de Poisson
de 0,45. Pour la réalisation des tirants sur modéle, nous
avons utilisé des rayons de roue de bicyclette. A I'intra-
dos de la volite, nous avons disposé sur chaque tirant
une petite plaque métallique et a ’extrados un dynamo-
métre photoélasticimétrique destiné & contrdler la force
de précontrainte.

La premiére série d’essais a été effectuée dans un
milieu homogéne continu. La figure 23 montre I'image
des lignes isochromes pour un seul tirant, la figure 24,
celle pour une série de tirants disposés dans le sens
radial de la vofite, & une distance de 3,00 m les uns
des autres. La distribution des contraintes selon la
figure 23 a l'intérieur de la voulte, est trés semblable &
celle d’un disque circulaire. Ainsi, on peut admettre que
la distribution spatiale des contraintes dans la roche
dues aux tirants correspond a celle qui s’établirait dans
une sphére. Cette constatation peut servir pour déter-
miner ’épaisseur eflicace de 'anneau porteur. Si I'on
double la distance entre ancrages, la répartition des
contraintes 4 l'intérieur n’est pas trés uniforme et le



serrage de la roche peu satisfaisant (fig. 25). On peut
conclure que le rapport entre la longueur de ’ancrage
et la distance entre tirants doit étre au moins de 2,
si I’on veut obtenir une zone uniformément comprimée
par les tirants. Sur la figure 24 on distingue clairement
la sollicitation uniforme obtenue par la disposition
choisie pour les tirants. La figure 26 montre I’effet d’une
charge admise dans le sens vertical, qui correspond a
des forces de dislocation de la roche agissant sur ’anneau
porteur. L’exploitation du réseau des lignes isochromes
nous renseigne sur la modification des tensions dans les
tirants et dans le champ des contraintes. Le rapport
entre la surcharge totale et la force de précontrainte
initiale est d’environ 20. La série d’essais a été effectuée
pour plusieurs rapports entre surcharge et précontrainte.
Dans cette surcharge il faut compter également le poids
propre de ’anneau porteur.

Cette série d’essais a permis de se rendre compte de
la sensibilité de la précontrainte des tirants a leffet
d’une surcharge. On a pu constater que les tensions
dans les tirants disposés a la clef de I'anneau porteur

Tig. 23. — Essais photoélasticimétriques dans un milieu
homogéne.

Elfet d’un seul tirant en rocher situé en calotte.

Lignes isochromes pour lumiére monochromatique, polarisation cir-
culaire,

Tig. 24. — Essais photoélasticimétriques dans un milieu
homogéne.

Précontrainte uniforme, effet des tirants en rocher en calotte.
Distance entre tirants: 0,3 L.

Lignes isochromes pour lumiére monochromatique, polarisation cir-
culaire (champ obscur).

ne subissaient pas de grandes modifications lorsqu’une
surcharge verticale agissait sur l’anneau porteur. Les
tirants situés au quart de l’anneau porteur subis-
saient plutot une diminution de la force de précon-
trainte initiale, tandis que les tirants disposés dans la
zone de naissance accusaient une augmentation assez
sensible de la précontrainte. Il est entendu que celle-ci
dépend de I'importance de la surcharge.

Une autre série d’essais a été effectuée dans un milieu
fissuré. Le réseau des blocs admis formant ce milieu
correspond dans les grandes lignes au relevé géologique
effectué pour la Centrale. La figure 27 doit étre consi-
dérée comme une image montrant 1’effet de la précon-
trainte. L’important soulévement de 'anneau porteur
ne peut pas en réalité avoir lieu, étant donné que cette
déformation est empéchée par le massif rocheux.
L’importance de cette déformation est également fonc-
tion de la valeur de la constante de Poisson. Toutefois,
cette image montre la création de I'effet de serrage dans
Panneau porteur. On voit qu’il est parfaitement possible
de stabiliser un milieu fissuré avec joints réguliers a

Tig. 25. — Essais photoélasticimétriques dans un milieu
homogeéne.

Précontrainte uniforme, effet des tirants en rocher en calotte.
Distance entre tirants : 0,6 L.

Lignes isochromes pour lumiére monochromatique, polarisation cir-
culaire (champ clair).

Tig. 26. — Essais photoélasticimétriques dans un milieu
homogéne.

Précontrainte uniforme, effet des tirants en rocher en calotte et
surcharge verticale. Précontrainte initiale Pp = 25 kg. Surcharge
§ = 515 kg.

Lignes isochromes pour lumiére monochromatique, polarisation cir-
culaire.
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Tig. 27. — Essais photoélasticimétriques dans un milieu
fracturé.

Image du champ de contraintes pour précontrainte uniforme
(Po = 25 kg).

Lignes isochromes pour lumiére monochromatique, polarisation cir-
culaire.

l'aide de tirants en rocher. Chaque bloc du milieu
fissuré a des cdtés lisses, et sa stabilité ne dépend que
de la pression exercée par les tirants a l'intérieur du
milieu. Le coefficient de frottement entre les éléments
a été déterminé par des essais préliminaires. Il est de
0,19 et pratiquement indépendant du rapport entre
Peffort normal et l'effort tranchant.

Dans I’ensemble, on voit que la répartition des con-
traintes dans un milieu isotrope homogéne mais fissuré
est trés différente de celle qui s’établit dans un milieu
homogéne continu. Le mécanisme de remaniement de
I’état d’équilibre de chaque cas de charge est trés
complexe. On constate souvent le long des surfaces de
contact entre les blocs, des concentrations de contraintes
et la formation de zones plastiques localisées surtout
dans les angles, indiquant un glissement et une rotation
des blocs. Nous pouvons également observer la trans-
mission des contraintes d’un tirant i I’autre, qui n’est
pas du tout uniforme, vu I'image perturbée des isochro-
mes a I'intérieur de chaque bloc. En ce qui concerne la
variation des forces de précontrainte dans les tirants et
des contraintes dans le champ, dues 4 une surcharge
verticale (fig. 28), la constatation faite dans le milieu
continu s’est confirmée dans le milieu fissuré avec cette
différence que l’augmentation des tensions dans les
tirants est plus grande.

Résumé

La technique de souténement par tirants en rocher
et l'application d’une couche de béton projeté sur
la surface excavée offre une solution rapide et éco-
nomique pour la réalisation des centrales souterraines
de grandes dimensions. Cette solution peut étre envi-
sagée méme dans les cas de roches moyennes, a condi-
tion que la bonne tenue etla durabilité de I’ancrage
puissent étre assurées. Au stade de nos connaissances
actuelles, cette technique de souténement répond au
mieux 4 la condition de conserver la structure naturelle
du massif rocheux, empéchant une détente et une forte
dislocation pendant les travaux d’excavation ; ainsi la
poussée de supportage sur 'anneau porteur, créé au sein
du massif, est fortement réduite. La méthode exposée
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Tig. 28. — Essais photoélasticimétriques dans un milieu
fracturé.

Précontrainte uniforme, effet des tirants en rocher en calotte et
surcharge verticale. Précontrainte initiale Po = 25 kg. Surcharge
8§ = 480 kg.

Lignes isochromes pour lumiére monochromatique, polarisation eir-
culaire.

pour le calcul d’un souténement, basée sur la théorie
de T'élasticité d’un milieu continu et appliquée pour
la centrale souterraine de Veytaux, permet d’apprécier
par calcul le comportement d’un souténement. Certains
résultats ont été confirmés et complétés d’'une maniére
instructive par des essais bidimensionnels dans un
milieu élastique homogéne continu et dans un milieu
homogéne, mais fissuré avec un réseau de joints régu-
liers. Les résultats de nos essais montrent une fois de
plus que la photoélasticité est un outil précieux dans le
domaine de la mécanique des roches, permettant de
mieux saisir le mécanisme trés complexe du jeu des
forces dans un milieu fissuré.
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Veroffentlichungen der Schweizerischen Gesellschaft fir Bodenmechanik und Fundationstechnik

Nr.

44 1963 D.Bonnard

45 1963
vergrilien

46 1963
47 1964
48 1964
49 1964
vergriiien

50 1964
vergrilten

51 1964

Résultats de récentes recherches relatives au dimensionne-
ment des fondations des chaussées

G. Schnitter
Die Geotechnik im neuzeitlichen Straflenbau

G. Schnitier und R. Jenatsch
Die Dimensionierung des Straflenoberbaues mit flexibler
Decke

Armin von Moos
Geotechnische Probleme beim Bau schweizerischer Natio-
nalstraflen

Problémes d'injections. Conférences tenues a la 6¢ Assemblée
générale le 9 juin 1961

H. Cambefort: L'injection et ses problémes. — R. Barbedette:
Percement des galeries en terrain difficile, méthode des
injections a 'avancement. — K. Boesch: Injektionen im Fels.
— K.-A. Fern et W.-H. Montgomery: Quelques applications du
coulis chimique AM-9. — A. Verrey: L’aménagement hydro-
électrique de Mattmark. — B. Gilg: Das Kraftwerk Mattmark
- Das Projekt des Dichtungsschirmes unter dem Staudamm
Mattmark. — Ch. E. Blatter: Vorversuche und Ausfiihrung
des Injektionsschleiers in Mattmark,

Bodenmech he Grundlagen der Stiitzmauerberechnung.

H. Stissi: Die Bedeutung der Stitzmauern im Straflenbau.
— Ch. Schaerer: Les fondements géotechniques du calcul des
murs de souténement. — R. Wullimann: Grundlagen der Erd-
druckberechnung. — H. Bende!: Die Berech g der Mauer-
fundation. — H. R. Hugi: Stiitzmauertabellen, Berechnung
des Mauerkdrpers. — D. J. Rohner: Zum Problem der Funda-
mentdimensionierung. — . Haller: Zum Einsatz elektroni-
scher Rechengeriéte bei der Erstellung der Stiitzmauer- und
Tragfdhigkeitstabellen. — W. Heierli: Ein elektronisches Pro-
gramm zur Berech g allgem Stiitzmauern. —
E. Knecht: Ausfiihrungstechnische Gesichtspunkte bei der
Erstellung von Stiitzmauern. — R. Haefeli: Wesen und Be-
rechnung des Kriechdruckes. — Ed. Rey: La construction
des murs de souténement considérée du point de vue éco-
nomique: leur sécurité et leur contréle

|. Karakas
Utilisation de machines électroniques pour calculer la sta-
bilité des talus. — Quelques aspects géotechniques de la

construction de la fondation de I'autoroute Genéve-Lau-
sanne

E. Recordon

Utilisotion du nucléodensimétre pour te contrdle de la
compacité des remblais. — Filtres pour drainages

G. Schnitter

Bentonit im Grundbau

R. Delisle et Ed Recordon

Le mur de souténement de la gare de Genéve-La Praille
Ch Schaerer et G. Amberg

Expériences faites avec des cellules a pression placées dans
une culée d'une route en béton précontraint

Vortrige iiber Felsmechanik, gehalien an der Herbstversamm-
lung in Luzern am 9. November 1962

G. Schnitter: Theoretische Grundlagen der Felsmechanik und
geschichtlicher Riickblick. — F. de Quervain: Der Fels als

Gesteins-Groflbereich. — O. Frey-Baer: Stollenvortrieb-
Sicherung. — W. Weyermann: Verbesserung der Felseigen-
schaften durch Injektionen. — L. Miiller: Die technischen

Eigenschaften des Gebirges und ihr Einflul auf die Gestal-
tung von Felsbauwerken. — ).-C. Ott: Résultats des essais
a haute pression de puits blindé d’Electra-Massa (Valais). —
F. Robert: Techniques des mesures appliquées aux essais du
blindé d’Electra-Massa. — M.-F. Bollo: L’Etude du comporte.
ment géotechnique des roches cristallines et I'exécution des
tunnels sous farte couverture

H. Halter
Das Verhalteneinesgesittigten,bindigen Bodensunter plétz-
lich aufgebrachter Last und unter Wechselbelastung

52 1964
53 1965
vergrilfen

54 1965
55 1965
56 1965
57 1965
58 1965
59 1965
vergrilien

60 1965
61 1965

Beitrége Schweizer Autoren zur Europdischen Baugrund-
tagung, Wiesbaden 1963

R. Haefeli: Beitrag zur Bestimmung der Zusammendriickbar-
keit des Bodens in situ. — W. Heierli: Dynamische Setzungen
von Bdéden. — H. Bendel: Die Setzungsberechnung von Stra-
Aenddmmen. — ). Huder und R. A. Sevaldson: Setzungen und
Verfestigung im strukturempfindlichen Untergrund. — R. A,
Sevaldson und R.Schiltknecht: Stralendamm auf wenig trag-
fdhigem Baugrund. — A. Schneller: Die Wirkung von unter-
schiedlichen Fundamentverschiebungen auf Briickeniiber-
bauten

Problémes géotechniques en relation avec la constructian
des autoroutes — Geotechnische Probleme im Straflenbau

). Weber: L’autoroute @ Genéve — C. Dériaz: Les services
publics et la construction de I'autoroute.— P. Dériaz/B.Graf:
Problemes géotechniques posés par la bretelle Lausanne-
Cointrin de I’échangeur du Vengeron.— P.Dériaz: Prévisions
et observations des tassements pour deux immeubles récents
a Genéve. — H.B. deCérenville et |. K. Karakas: Problémes géo-
techniques a I'intersection de I’autoroute Genéve-Lausanne
et des voies des chemins de fer fédéraux au lieu-dit: « En
larges piéces.» — P.Knoblauch: Die Autobahnbaustelle im
Kanton Genf. — Dr. A.v. Moos: Schweizerische Erfahrung im
Strafenbau auf Tarf

A. v. Moos
Der Bau des Abschnittes Opfikon

). Barlocher
Verdichtungsmessungen

Nationalstraflenbau im Tessin. Vorirdge, gehalten anl@Blich
der 8. Hauptversammlung in Lugano am 14./15. Juni 1963

Construction des routes nationales dans le Tessin. Conféren-
ces tenues lors de la B€ assemblée générale & Lugano le 14 et 15
juin 1963

F.Zorzit: Das Problem der Nationalstralen im Tessin. / Il
problema delle strade nazionali nel Cantone Ticino. — Max
Woaldburger: Die Probleme des Unterbaus und der Boden-
mechanik beim Bau der Autobahn siidlich von Bissone
(Tessin). / Les problémes de fondations et de mécanique des
sols posésparlaconstructionde I'autoroute ausud de Bissone

Merkbldtter iiber Erdbebenintensitdt und Gefdhrdung von
Bauwerken und iiber Erdbebenzentren der Schweiz nach
Beobachtungen des schweiz. Grdbebendienstes, kombiniert
mit der tektonischen Karte der Schweiz

R. Winterhalter
Terrainbewegungen, Karte

M. Soldini
Contribution a I'étudc théorique et expérimentale des dé-

formations d’'un soi horizontal élastique a 1’aide d'une loi
de seconde approximation

Staudamm Mattmark. Vortrage, gehalten anldBlich der Herbsi-
tagung in Brig am 2./3. Oktober 1964

G. Schnitter: Neuere Entwicklungen im Bau von Staudémmen
und der Mattmark-Damm. — B. Gilg: Erdbaumechanische
Probleme bei der Projektierung und beim Bau des Stau-
dammes Mattmark. — W. Eng: Einige Gedanken zur Me-
chanisierung auf grofen Tiefbaustellen. Quelques réflexions
sur la mécanisation dans les grands chantiers de génie civil.
Unternehmerprobleme bei groflen Tiefbauten. Problemi
concernenti grandi imprese del genio civile

Zusammendriickungsmoduli (Steifeziffer) und Setzungsana-
lyse. Vortrige, gehalten an der Friihjahrsiagung vom 24. April
1964 in Fribourg

K. F. Henke: Definitian und Theorien der Steifeziffer. —
J. Huder: Die Zusammendriickbarkeit des Bodens und deren
Bestimmung. — ). Verdeyen: L’Application a la pratique des
coefficients de raideur du sol.— R.Haefeli und T. Berg: Steife-
ziffer und Setzungsanalyse

F. P. Jaecklin
Beitrag zur Felsmecchanik

Fortsetzung siehe 4 Umschlagseite
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63 1967

64 1967

65 1967

Erd- und Felsanker. Vortrige, gehalten an der Friithjahrstagung
vom 14./15. Mai 1965 in Ziirich

). C.Ott: Les ancrages en rocher ou dans le sol et les effets de
la précontrainte. — ). Huder: Erdanker, Wirkungsweise und
Berech g — H.G. El r: Erfahrungen mit vorgespann-
ten Fels- und Alluvialankern, System VSL. — Kh. Bauer: Der
Injektionsanker System Bauer. — K. Frey: Die Perfo-Anker-
Methode. — H. Blattmann: Der Fels- und Schalungsanker Typ
«Arefix». — MeiBner: Ankerpfihle System «Monierbau».
— A. Miiller: Verankerungspfihle System MV. — H. R. Miiller:
Erfahrungen mit Verankerungen System BBRYV in Fels- und
Lockergesteinen. — A. Ruitner: Anwendung von vargespann-
ten Felsankern (System BBRV) bei der Erhéhung der Spuller-
see-Talsperren. — Ch. Comte: L'utilisation des ancrages en
rocher et en terrain meuble. — A. Mayer el F. Rosset: Ancrage
d’une paroi moulée dans le sol au chantier de TUNESCO a
Paris. — B. Gilg: Verankerungen im Fels und Lockergestein.
— R. Barbedette: Le tirant S.1.F. type « T.M.» pour terrains
meubles. — H. Bendel: Erdanker System Stump-Bohr AG. —
E. Weber: Injektionsanker, System Stump-Bohr AG fiir Ver-
ankerungenim Lockergestein und Fels.— M. Pliskin: Ancrages
précontraints dans le rocher systdme Freyssinet. — A. Ernst:
Felsanker Ancrall. — M. Ladner: Erfahrungen aus Versuchen
an Felsankern

Beitridge Schweizer Autoren zum 6. Internationalen Erbau-
kongref, Montreal 1965

H. G. Locher: Combined Cast-In-Place and Precast Piles for
the Reduction of Negative Friction Caused by Embankment
Fill. — M. Miiller-Vonmoos: Determination of Organic Matter
for the Classification of Soil Samples. - E. Bameri, G. Schnitier
and M. Weber: Triaxial and Seismic Laboratory Tests for
Stress-Strain-Time Studies. — B. Gilg: Digue de Géschener-
alp: essais, mise en place, compactage et comportement

Kurzreferate, gehalten anldBlich der Herbsttagung in Bern
am 12. November 1965

M. Halder: Internationaler Erdbaukongrefl 1965. — R. Leder-
gerber: Tieffundotionen. — A. von Moos: Allgemeine Boden-
eigenschaften. — H. G. Locher: Bodeneigenschaften, Scherfe-
stigkeit und Konsolidation.— Ch. Schaerer: Barrage en terre
etde roches; Talus et tranchées ouvertes.— H. B.de Cérenville:
Poussées des terres et de roches. — Ed. Recordon: Fondations
peu profondes et chaussées. — R. Haefeli: Kriechen und pro-
gressiver Bruch in Schnee, Boden, Fels und Eis

E. Recordon

Essais AASHO et dimensionnement des chaussées en Suisse
romande

E. Recordon et ].-M. Despond

Prévision de la profondeur d’action du gel dans les chaussées
A. von Moos

Geotechnische Untersuchungen fiir den Abschnitt Wil-St.
Gallen West der NationalstraBe N 1

A. Aegerter

Die Nationalstrafle N 2 im Kanton BL

R. Maret

Le renforcement des fondations du Pont du Mont-Blanc, &
Gentve. Travail exécuté par les « Hommes-grenouilles»

Nr.
66 1969

67 1968

68 1969

69 1969

Bodenmechanik und Fundationstechnik

Tunnelbau.Vortrige,gehalten an der Friihjahrstagung vom 25./26.
Miirz 1966 in Baden

H. Grob: Betrachtungen zur Entwicklung im Tunnelbau. —
Der Bareggtunnel der N 1 bei Baden, Einleitung. — E. Hunzi-
ker: Warum wird ein StraBentunnel gebaut, und warum ge-
rade hier? — A.von Moosund C. Schindler: Geotechnische Ver-
hdltnisse. = W. Veigl: Die Projektierung. — A. Robert: Die
M g der Formind gen der Verkleid H. Miiller:
Ausfiihrung der Bauarbeiten. — F. Hirt: Der Ulmbergtunnel
in Ziirich. — E. Marthaler: Der Kanal Herdernstrafle in
Schildbauweise. — G. Trucco: Stollenbau durch Triasschich-
ten. — A. Schénholzer: Gesteinsfestigkeit und ihr EinfluB auf
den maschinellen Stollenvortrieb. — R. Desponds et K. Ensner:
Le tunnel du Donnerbiihl @ Berne. — F. Guisan: L’aménage-
ment de la place Chauderon a Lausanne. — M. Cuche et
E. Lugrin: Passages inférieurs poussés

Richtlinien fiir die Ausschreibung, Durchfiihrung und Aus-
wertung von Bodensondierungen und Feldversuchen in
Lockergestein und Fels

Directives pour la mise en soumission, I'exécution et I’'inter-
prétation de d de rec i eetd’ is «in situ»
dans les terrains meubles et les roches

Die geophysikalischen Methoden. Vorirdge, gehalien an der
Herbsitagung vom 4. November 1966 in Bern

E. M. Poldini: Les dages électriq — P. Duffaut: Possibi-
lités et limitations des procédés géophysiq ppliqués au
génie civil. = W. Fisch sen. und jun.: Anwendungsmaglichkei-
ten der Geoelektrik., — P.-A. Gilliand: Trois cas d’études de
nappes souterraines par la méthode géoélectrique. —
C. Meyer de Stadelhofen: Exemples de contributians de la géo-
physique aux travaux de I'ingénieur. — |. C. Zemp: Anwen-
dung seismischer Methoden zur Bestimmung des Geriteein-
satzes fiir den maschinellen Aushub, — M. de Rham e! R. Trey-
vaud: Mesures géophysiques dans les forages et les galeries.
— Comptes rendus du fer Congrés de la Saciété internatio-
nale de mé i des roches, Lisb 1966, relatifs a la
géophysique

Stiitzbauten und Bodenverbesserungen im Hang oder im
Rutschgebiet. Vortrige, gehalten an der Friihjahrstagung vom
12./13. Mai 1967 in Lausanne

J. C. OHf: Introduction du Président. — D. Bonnard et E. Recor-
don: Quelques données comparatives entre les résistances
obtenues en Laboratoire sur essais normaux et celles qui
résultent du calcul de stabilité d’un site. — H.-B, de Céren-
ville: Essais de cisaillement direct a volume variable et a
volume constant. — F. Kobold: Geodidtische Methoden zur
Bestimmung von Fels- und Bodenbewegungen in Rutsch-
gebieten. — H. Zeindler: Zur Bestimmung und Verbesserung
der Scherfestigkeit einiger Moterialien. — E. Gruner: Bauter
in Rutschgebieten. — H. Major: Terrains argileux de la
Suisse romande. — G. Amberger et D. Baroni: Les glissements
de terrain de Chancy. — R. Haefeli: Ein neuer Klinometer
zur Erfassung von Bauwerks- und Geldndebew g —
R. Epars: Gros ceuvre des Grands Magasins La Placette a
Genéve
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