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Le problerne des vibrations dans les travaux de genie civil1 

par J. KERISEL 

Malgre les progres des appareils d'enregistrement 
dynamiques, on ne sait pas plus mesurer les pressions 
dynamiques que les pressions statiques au sein du sol, et 
par consequent il est difficile d'apprecier Ia transrnission 
et l'amortissement des ondes ; on est toujours confine a 
operer en surface. Ensuite, l'effet d'echelle intervient d'une 
fa<;on majeure. De cette question, j'ai fait mon sujet de 
conference de clöture au Congres panamericain de meca­
nique des sols en 1967 a Caracas. Cet effet est absolument 
evident en matiere de fondations superficielles ou pro­
fondes dans le sable ou dans l'argile soumis a des efforts 
statiques. Les resultats donnes par de petits modeles sont 
toujours vicies par les effets de paroi. C'est pourquoi 
j'accueille personnellement avec une certaine reserve 
toutes les mesures faites sur tables vibrantes ou dans 
des redometres soumis a des efforts verticaux periodiques, 
et je pense qu'il ne faut prendre en consideration les 
resultats qu'en pensant a leur cöte qualitatif. 

J'ai commence a m'interesser aux Vibrations a Abidjan. 
Il s'agissait, il y a une quinzaine d'annees, de faire des 
pieux fores de 1,50 m de diametre sur Ia Iagune d'Abidjan 
a travers 10m d'eau et 30 ou 40 m de vase, en les fichant 
dans un sable assez serre se trouvant au-dessous de Ia 
couche de vase ; on employait alors un materiel tres 
solennel : grosse machine Benoto avec des gros tubes 
d'acier provisoires soumis a un mouvement de louvoie­
ment. Une inattention ou une panne de materiel suppri­
mant ce mouvement de louvoiement pendant quelques 
minutes dans les sables, il fut impossible de recuperer 
Je tube et j'ai eu la la connaissance sensible de la diminution 
incontestable du frottement par renversement du mouve­
ment rotatif, et l'entrepreneur en eut la connaissance 
financiere. 

J'y ai cru encore plus apres avoir observe l'allure tres 
satisfaisante des tassements de l'usine de Dunkerque. 

Il s'etait agi la d'une des plus importantes applications 
de la vibroflottation de l'apres-guerre et je n'avais pris 
parti pour ce procede qu'apres avoir vu ce qu'avait fait 
le nr Lackner a Breme. Nous consultämes d'ailleurs 
a la fois le Dr Lackner et le professeur Barkan en URSS. 

Fig. 2. 

Nous utilisämes au depart deux procedes : 
- celui de la vibration en tete, consistant a pousser 

dans le sol par vibration un tube et a le remplir de sable 
de temps en temps ; ce procede fut loin de donner satis­
faction (fig. 1) ; 

Fig. 1.  
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Fig. 3. 

1 Expose presente it Ia reunion d'automne 1969 de Ia Socü!te 
suisse de mecanique des solsetdes travaux de fondation (Lucerne, 
novembre 1969). 



- l'autre procede fut celui de la pervibration, ou plus 
exactement de la vibroflottation, dorrt vous connaissez 
tous le principe et qui a l'avantage de produire sa vibration 
au sein meme du milieu. 

Fig . 4. 

Fig. 5. 

Fig. 6 .  
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Gräce a ce systeme (fig. 2, 3, 4), nous avons execute des 
pieux simples, des pieux doubles en sable vibre, ainsi que 
des pieux simples et des pieux doubles en ballast . 

Pour une siderurgie, ce procecte a des avantages tres 
grands, car c'est la masse qui est compactee, et on dispose 
encore d'une certaine marge de liberte pour l'implantation, 
alors que les fondations sur pieux amenent des contraintes 
tres grandes pour les changements d'implantation ulte­
rieurs, avec toutes les complications de poussee laterale 
amenees par la presence de stocks. Neanmoins, les initia­
teurs du procecte allerent trop loin par la suite dans Iems 
tentatives d'implantation, et je me suis oppose personnel­
Iement a la generalisation de ce procede dans des argiles en 
surface notamment, la vibration ne pouvant amener que 
des affaiblissements de la structme dans !es corps coherents ,  
des que le  pomcentage d'elements fins depasse un seuil qui 
n'est d'ailleurs pas tn!s eieve. 

Recemment, a Lyon, Ia Societe Sofrepik a fait une 
application spectaculaire et originale de Ia vibroflottation 
en realisant des pieux de ballast a travers des depöts 
d'ordures menageres, en vue de rectuire le volume de 
celles-ci et d'augmenter la portance de l'ensemble. 

Enfin, le troisieme fait experimental qui m'a impressionne 
est celui du tremblement de terre de Nijata. Au cours de ce 
tremblement de terre, des masses de sable a relativement 
faible profondem se sont liquefiees ; voici (fig. 5) l'affais­
sement d'un immeuble et d'une automobile dü a la lique­
faction du sable. En sens inverse (fig. 6), un egout avait 
ete souleve ; par contre (fig. 7) les reservoirs d'essence 
construits sm sol stabilise n'ont subi aucun dommage. 
On remarquera (fig. 8) !es geysers d'eau qui sont arrives 
jusqu'a Ia smface a travers le sable liquefie en drainant 
finalement celui-ci. Enfin, la figure 9 represente un classique 
cancernarrt !es mouvements horizontaux sur les piles d'un 
pont isostatique qui ont transforme celui-ci en un chäteau 
de cartes. 

Et ceci m'amene, pour mieux comprendre les vibrations, 
a m'interesser aux procedes de compactage par explosion 
en URSS . 

Consolidation du so! par explosion 

La consolidation du sol par explosion a ete surtout 
employee en URSS dans les sables non coherents et dans 
les lress. Elle consiste a se placer a une profondem telle 
et avec une charge telle qu'il n'y ait pas de cratere en 
surface. Les premieres experiences eurent Iieu au barrage 
Gorki, en 1953, pour une couche de sable de 8 m d'epais­
seur. Le tassement moyen observe, obtenu avec charges 
de 5 kg d'explosif, fut de 45 a 60 cm. Le traitement porta 
sur 1 50 000 m3 de sable. Cette methode a connu de nom-

Fig. 7. 



Fig. 8. 

breuses applications par la suite au barrage de Tchardarin 
et a celui de Bratsk pour la consolidation de remblais 
hydrauliques, tant sous la nappe (tassement obtenu : 
50 a 70 cm) qu'au-dessus de celle-ci (tassement obtenu : 
7 a 9 cm) . 

Les Sovietiques ont experimente en 1964 les premieres 
explosions SOUS l'eau dans la region de Novorosisk : une 
charge de trolite de 20 kg suspendue a une bouee fiottant 
a 2 ,50 m au-dessus de la surface d'un fond sablo-graveleux 
a COrnpacter, et SOUS 8 rn d'eau, a provoque ]es tassements 
indiques par la figure 1 1  (mesures par nivellements de 
plots en beton). Ils etaient de 25 cm a la verticale, 20 cm 
a 2 m, etc. (fig. 10  et 1 1) .  

Voici quelques apen;us sur l a  theorie d'lvanov 1. 
La matiere qui explose est transformee en un temps 

tres court en un gaz a haute pression (50 a 1 50 000 bars) 
et a haute temperature (3000° C). Par exemple, 1 cm3 de 
trolite produit 1 1 10 cm3 de gaz (sous les conditions nor­
males de pression et temperature), avec une chaleur de 
0,9 a 1 ,8 kilo calorie par gramme d'explosif. Les gaz 
produisent une onde de choc et se detendent en compri­
mant le sol sans doute, mais aussi en detruisant sa structure 
dans les zones proches . Les Russes ont etabli des formules 
empiriques entre charges et pression maximum a toute 
distance du point d'explosion. 

Point tres important a signaler, Je phenomene est 
hautement influence dans les sols satures par leur teneur 
en gaz. 

Dans le cas general, les sols satures forment un systeme 
a trois composants : le solide, l'eau et le gaz, ce dernier 
etant soit a l 'etat adsorbe, soit dissaus dans l'eau, soit 
libre. La teneur en gaz dissous infiuence beaucoup Ia com­
pressibilite de l'eau interstitielle. Mais surtout, c'est le 
gaz adsorbe qui regente le phenomene. Un sable deverse 
humide non sature et que l'on recouvre d'eau peut contenir 
provisoirement jusqu'a 8 % de gaz, tandis qu'un sable 
deverse par r efoulement hydraulique n'en contient que 
1 % .  De meme, les zones sableuses soumises au batillage, 
c'est-a-dire a des Variations Saisonnieres de l'eau, peuvent 
contenir des pourcentages de 4 a 6 % : ces pourcentages 
ont ete observes par les Sovietiques par prelevements de 
carottes gelees. 

Dans les sols a faible teneur en gaz, l'impulsion due a 
l'explosion est tres breve : 1 mmili seconde, a l'interieur 
d'un rayon de 20 m .  Alors que s'il y a une forte teneur en 
gaz, Ia chute se fait plus lentement. A fortiori, dans les 
sols non satures. 

Par contraste, on a les deux schemas representes par 
les figures 12 et 13 .  

Fig. 9.  
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Fig. 1 0 .  - Schema du dispositif de Ia charge 
explosive sous l'eau. 
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Fig. 11 .  - TassemeDt eD foDctioD de Ia 
distaDce a Ia verticale de Ia eh arge explosive. 
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Fig. 1 2. - Schema de l'onde dans UD so! sans gaz. 

...... ------�--
Fig. 13. - Transmission d'une onde dans UD so! 
comportaDt du gaz. 

1 IVANOV: La consolidation des sols sans colufsion par explo­
sion. 1 967. TraductioD par Damitio. 
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Fig. 14. - Diminution de 1'indice e sous action dynamique 
lorsque Je so! est soumis a Ia compression verticale a de l'redo­
metre. 
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Fig. 1 5. - Courbes intrinseques <, a avec accelerations ver­
ticales comprises entre 0,01 et 0,2 g. 

a. b. c. 

Dans les sols satures, on admet pratiquement qu'il n'y a 
aucun ecoulement de l'eau ni de gaz. La dissipation de la 
pression est conditionnee par les compressibilites du 
squelette, de l'eau et du gaz adsorbe. Pratiquement, dans 
les sols non tasses et sans gaz, c'est l'eau qui prend toute 
la pression, a ! 'inverse des sols tasses avec gaz, ce dernier 
augmentant la compressibilite de l'eau, qui n'est plus 
disproportionnee avec celle du squelette. 

Apres une explosion dans les sols satures, les poches 
gazeuses, qui ont une forme spherique, remontent gra­
duellerneut vers la surface, en meme temps que le sol 
au-dela de la paroi de la poche sur une certaine profondeur 
peut ou non se liquefier. 

Lorsque dans un redometre (fig. 1 4) on comprime un 
echantillon avec action dynamique, on obtient une certaine 
courbe caracteristique d'un sol donne, puis avec des 
actions dynamiques YJ = A w2 : A amplitude, w frequence, 
on a des courbes differentes. A chaque valeur a de la 
cantrainte statique et de l'indice des vides initial correspond 
une intensite critique YJ de l'action dynamique, a laquelle 
commence la destruction de Ia structure et la consolidation 
du sol. Lorsque a augmente et lorsque l'indice des vides 
initial diminue, l'intensite critique YJ de l'action dynamique 
augmente, d'ou diminution des possibilites de destruction 
de la structure par actions dynamiques. Au contraire, ces 
possibilites sont tres graudes pour des sols non serres 
sous-consolides. Mais ceux-ci sont vulnerables a la lique­
faction. 

Lorsqu'il y a action dynamique, y a-t-il diminution 
de ! 'angle de frottement? Les essais a la boite de cisaille­
ment avec application de forces normales vibratoires 
entretenues sembleut montrer que non. La figure 1 5  est 
empruntee a l'ouvrage d'Ivanov : toutes les droites r, a 
ayant la meme inclinaison, quelle que soit l'acceleration 
verticale qui avait ete variee systematiquement entre 0,01 
et 0,2 g (g = acceleration de la pesanteur) ; mais il s'agit 
d'essais a une dimension avec zero d'extension laterale 
qui ne nous paraissent pas demonstratifs. Ce serait d'ail­
leurs negliger l'aspect afferent a la degradation lorsque 
le deplacement augmente : 

Mais par-dessus tout, ce sont les forces de filtration 
considerables engendrees par la mise en pression de l'explo­
sion qui paraissent les plus destructives de la structure. 
Elles depassent generalerneut dans le sens vertical ascendant 
le gradient critique egal, comme on le sait, au poids speci­
fique immerge divise par le poids specifique de l'eau. 
Et, dans les autres directions, elles sont suffisantes pour 
passer (fig. 1 6) de l'etat (a) a l'etat (b) liquefie, avant de 
retrouver finalerneut la structure plus dense de l'etat (c) 
apres un temps plus ou moins long. 

Ivanov a pose, compte tenu de la presence de gaz 
adsorbe, les equations generales fondamentales du pheno­
mene et il a trouve evidemment que le temps de sejour 

dans l'etat liquide augmente lorsque le coeffi­
cient k de Darcy est faible. Mais on est pra­

- -�-� .., 
- . --- ---. --

tiquement dans l'impossibilite de determiner 
les frontieres de la zone liquefiee. 

Le tremblement de terre de Nijata montre 
bien que cette zone de liquefaction peut 
atteindre des volumes considerables . 

Fig. 1 6. - a) Etat initial 
b) Etat liquefie 
c) Etat densifie apres liquefaction 
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Les experiences faites a !'Institut poly­
technique de Leningrad montrent tres nette­
rneut que lorsque l'explosion est suffisamment 
profonde dans un sol sature meuble, il y a 
toujours consolidation. Il n'en va pas de meme 

en surface. 
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ANNEAU N° 
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;'�ig. 17 .  - Appareil du type Faber a anneaux, 
utilise par Richard. 

Plus le sol est meuble et fin, plus grande est la tendance 
a la liquefaction. Les Sovietiques procedent alors par 
explosions successives, la deuxieme serie d'explosions 
ayant lieu apres Ia stabilisation qui intervient par remontee 
de l'eau en surface. Mais Ies couches de surface restant 
plus longtemps que les autres dans l'etat fluide, on a la une 
Iimitation, tout au moins dans le temps, de la methode 
dont le remede ne peut se trouver que dans Ia mise en 
place prealable d'une surcharge sur Je sol a consolider. 

Sur huit des quinze tres grands chantiers cites par 
Ivanov de 1936 a 1 966, Ia depense d'explosifs etait comprise 
entre 10 a 30 kg par metre cube de sol. 

En resume, i l  s'agit d'une Solution brutale simple, appli­
cable aux travaux publics, ne necessitant pas de gros 
investissements pour le compactage rapide de grandes 
masses de sols non coherents en des lieux suffisamment 
eloignes de toute vie civilisee. Malgre Ia grande depense 
d'explosif, les Sovietiques la jugent nettement moins 
coüteuse que les techniques classiques de consolidation .  

Le developpement de  la methode est lie a une meilleure 
connaissance de l'effet des explosions dans les sols satures . 
Il ne semble pas que cette etude soit encore tres avancee. 
De l'aveu des Sovietiques, il s'agit d'une methode en 
pleine evolution, dont chaque application necessite une 
etude particuliere. 

Aux USA, la methode a re<;u beaucoup moins d'appli­
cations qu'en URSS . 

Ainsi donc, SOUS une acce]eration Croissant de zero a 
plusieurs g, la vibration produit successivement quatre 
effets dans les sables satures : 

- Stabilite dynamique (avec notions d'acceleration 
dynamique- Maslov, critique 1957) .  

- Compactage (Mogami et Kubo- 1953) . 
- Liquefaction (Ivanov - 1962) . 
- Deplacement du sable (Kroll- 1954) avec com-

pactage puissant. 

Ces quatre stades sont atteints successivement en vibro­
fiottation, avec de faibles accelerations ; on s'arrete au 
stade 1 (fondations bien connues soumises a des vibrations 
de machines). 

Ces stades apparaissent mal lorsque l'on fait des enre­
gistrements sous semelles . Mais, tout au moins ceux-ci 
permettent-ils de voir quelle est la complexite des pressions 
dynamiques de contact. 

Richard, utilisant le dispositif en anneaux concentriques 
deja utilise par le Suisse Faber en 1933 (fig. 17), a montre 
aussi que les pressions dynamiques au contact sont depha­
sees par rapport au dep1acement vertical, ce dephasage 
variant avec la distance au centre (fig. 18) .  On voit en 
particulier qu'au bord, des lors que Ia frequence depasse 
200 cycles par seconde, on est en opposition de phase avec 
le deplacement.  Les amplitudes maxima des forces de 
contact varient en chaque point du contact avec la fre-

.. .. 0. .. " 
"' "' 
< "' < 90 :I: Q._ UJ 0 
UJ 0 

FREQUENCE ( cyclos /sH) 
200 250 

Fig. 1 8. - Dephasage des contraintes par rapport au dep1ace­
ment vertical, suivant l'anneau et suivant Ia frequence. 
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Fig. 1 9 .  - Repartition des contraintes suivant la frequence et 
Ia pression. 

quence, les distributions les plus uniformes correspondant 
aux plus grandes frequences (fig. 19) .  Par ailleurs, plus 
faible est Ia pression de contact statique, toutes choses 
egales d'ailleurs, et plus uniforme est la pression dyna­
mique ; inversement de grandes pressions et de faibles 
frequences correspondent a des distributions inegales, 
avec pointes tres accusees au centre. 

Il y a donc loin entre cette realite assez complexe et le 
schema dans lequel on assimile une machine vibrante 
et son massif de fondation a une masse M sans proprietes 
elastiques, tandis que le sol est assimile a un ressort sans 
inertie caracterise, comme tous Ies ressorts, par un coeffi­
cient K egal a la force qui produit un raccourcissement 

unite, Ia frequence de vibration etant 2._ . I K . Ce sche-
2n y M 

ma tres simplifie, qui ne tient pas compte des inegales 
repartitions de pression SOUS Ia fondation et de leur depha­
sage, est cependant utilise faute de mieux. K est donc egal 
au module de reaction du sol multiplie par Ia surface 
d'appui, et comme le module de reaction est sensiblement 
inverserneut proportionnel a SOll rayon moyen, K finale­
ment est proportionnel au perimetre de Ia surface d'appui 
de Ia fondation. 

Tout ceci n'est evidemment qu'une approximation 
acceptee faute de mieux. 
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Finalement, ce qui apparait de plus clair tant de l'etude 
des explosions, des tremblements de terre ou des distri­
butions sous semelles ,  c'est que les vibrations les plus 
dangereuses sont celles qui correspondent a des grandes 
accelerations et de faibles frequences dans un sol peu 
charge et sature et vice versa. 

On voit combien est dangereux un tremblement de 
terre de degre 9, qui correspond a une energie de 1023 ergs 
ou 50 millians de kilowatts se transmettaut dans un sol 
mou qui ne conserve que les ondes de faible frequence. 

Lorsque l'on utilise la vibration pour enfoncer un pieu 
ou une palplanche et que celle-ci bute, en pointe, sur une 

6 

couche dure, c'est bien dans ces conditions de frequences 
moderees et de fortes accelerations que l'on se place en 
dechargeant par ailleurs le sol par injection de l'eau a la 
pointe. 

Mais comme les masselottes tournantes, quelles que 
soient leurs masses et leur distance aux axes de rotation, 
ne produiront jamais que des energies assez limitees et 
n'ayant rien a voir avec celles d'un tremblement de terre, 
on con9oit que Ia vibration pour enfoncer des fondations 
sera toujours un procede Iimite par la section droite et la 
durete du sol, les argiles denses et les sols graveleux restant 
rebelles. 

lmprimerie La Concorde, Lausanne (Switzerland) 



- 1 -

Bodendynamik bei Zivilschutzbauten 
von Dr. W. Heierli, Zürich 

1. Einleitung 

Bis zum Zweiten Weltkrieg war die mechanische Beanspruchung der 
Zivilschutzbauten hauptsächlich durch die Druck- und Splitterwirkung 
konventioneller Sprengbomben und durch das Aufschlagen fallender 
Trümmer gegeben. Heute stehen für die Bemessung von Zivilschutz­
bauten eindeutig die A-Waffen im Vordergrund. Konventionelle Flä­
chenbombardemente mit Bombenteppichen - aufwendige Unternehmen 
für den Angreifer hinsichtlich Bomberbesatzungen und Material - wer­
den in einem zukünftigen Kriege kaum mehr vorkommen. Für grass­
flächige Zerstörungen stehen einem Angreifer mit raketengetragenen 
Atomwaffen nicht nur wesentlich wirksamere und präzisere, sondern 
auch einfachere und billigere Mittel zur Verfügung. 

Der mechanische Wirkungsbereich einer konventionellen Sprengbombe 
ist verhältnismässig klein . Er bemisst sich nach Quadratmetern. 
Atombomben hingegen belasten Flächen ungeheuren Ausmasses: Bei der 
Explosion von einer 1 MT-Bombe werden sieben Quadratkilometer mit 
1 atü beansprucht! 

Durch die schlagartige Belastung grosser Flächen erfolgt eine rasch 
verlaufende " Setzung des Bodens, hervorgerufen durch die in die Tie-
fe dringende Druckwelle. Schlagartige Setzungen werden mit dem Sam­
melbegriff "Erschütterungen" bezeichnet . Diese Erschütterungen, wel­
che in den meisten praktischen Fällen ein Vielfaches schwerer Erdbe­
benerschütterungen betragen gefährden das Zivilschutzbauwerk , dessen 
Innenbauteile, die Installationen wie Lüftungen, Klima, Beleuchtung, Not­
strom etc. und natürlich auch die Insassen. Es ist deshalb für den pro­
jektierenden Ingenieur wichtig, das M ass der Erschütterungen abschätzen 
und geeignete Gegenmassnahmen vorsehen zu können. 

2. Entstehung und Berechnung der Erschütterungen 

Bei einer bodennahen Explosion wird primär das Material unmittelbar 
unterhalb des Kraters schlagartig belastet . Bombenteilchen, welche 
nach der Explosion der Atomsprengladung mit unvorstellbarer Geschwin­
digkeit abwärts geschleudert werden, induzieren im Boden den sogenann­
ten direkten Erdstoss. Ueber die Oberfläche hinweg, vom Explosionszen­
trum hin nach aussen, pflanzt sich der Luftstoss fort. Man unterscheidet 
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nun bei de r Wirkung auf die Bauwe rke den Anteil des direkt induzierten 
E rdstosses und denjenigen, welche r durch die Luftdruckwelle e rzeugt 
wird. Für Zivilschutzbauten mit Schutzgraden in der Grössenordnung 
zwischen 1 und 9 atü ist auch bei Bodenexplosionen praktisch nur de r 
durch die Luftdruckwelle ve rursachte E rschütterungsstoss (de r luftindu­
zierte E rdstoss) von Bedeutung . Bei diesem luftinduzierten E rdstoss las­
sen sich nun für die Praxis zwei verhältnismässig einfache Sonderfälle 
unte rscheiden: Der superseismische Fall und der subseismische Fall 
(vgl. Fig. 1). 

u 

Luftstoss 

elastisch 
ISOtroper 
Halbraum 

p 

Fig. 1 Schema der Wellenausbreitung im superseismischen Fall 

Unter  dem superseismischen Fall versteht man das Fortschreiten einer 
Luftstosswelle über eine Ebene mit eine r Geschwindigkeit ,  welche wesent­
lich höher liegt als die Wellenausbreitungsgeschwindigkeit des Druckes 
im Bodenmate riaL Die Wellenfront in de r Luft eilt daher de r Welle im 
Boden voraus. Unte r dieser Voraussetzung ergibt sich ein besonde rs ein­
faches Wellenfortpflanzungsbild. Für die praktischen Verhältnisse lässt 
sich nämlich folge rn, dass es für die E rschütterungsvorgänge im Boden 
keine Rolle spielt, ob derselbe durch eine rasch fortschreitende Luftwelle 
belastet  wird oder ob die Druckwelle übe rhaupt an jedem Ort gleichzeitig 
wirke. Der letzte re Fall ist natürlich gleichbedeutend mit dem ideellen 
Fall, bei welchem die Geschwindigkeit der Luftstosswelle unendlich gross 
wäre. Der superseismische Fall lässt sich daher auf den Fall eine r ebenen 
Welle ,  die weiter  oben besprochen wurde, zurückführen. Damit ist es auch 
wieder möglich, die e rwähnten inelastischen und nichtlinearen Vorgänge 
zum mindestens approximativ zu berücksichtigen. - Im subseismischen Fall 
dagegen ist die Wellenfortpflanzungsgeschwindigkeit im Boden grösse r als 
diejenige in de r Luft ,  sodass die Welle im Boden de rjenigen in der Luft vor­
auseilt. Es e rgeben sich dabei wesentlich kompliziertere Wellenphänomene,  
welche aber wegen des stationären Charakters de r Welle (die Luftwelle 
schreitet mit konstanter Geschwindigkeit und in konstante r Gestalt als ebene 
Front fort ) relativ einfach theoretisch überblickt we rden können. Auswertun­
gen nach den e rwähnten Theorien wurden in Lit. 4 durchgeführt. 
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Diese Auswertungen zeigen folgendes: Der superseismische Fall tritt 
naturgernäss nur bei Böden mit geringer Fortpflanzungsgeschwindigkeit, 
dh. bei relativ weichen M ate rialien, auf. Der subseismische Fall hin­
gegen spielt sich im Gebiet relativ harter  Böden ab. Da man in der 
Schockprüfung in e rster  Linie daran interessie rt ist , obere Grenzwerte 
für die Erschütte rungsgrössen zu finden, ist der superseismische Fall, 
bei welchem also von weichen Bodenarten ausgegangen wird, der inte­
ressantere. Auf Grund der Auswertungen lässt sich nun zeigen, dass 
der subseismische Fall für die meisten Probleme dann nicht inte ressant 
ist , wenn die Fortpflanzungsgeschwindigkeit im Boden in der Grössenord­
nung von 100 - 200 m /  s ausgegangen wird. Mit dieser Annahme übe r  die 
Fortpflanzungsgeschwindigkeiten von Stössen mit de r Amplitude von 1, 3 
oder  9 atü lässt sich also das theoretische E rschütte rungsproblem für 
die meisten praktischen Belange auf die Behandlung einer ebenen Welle 
zurückführen. 

Bis j etzt wurden stets die Erschütterungen im Boden selbst und nicht in 
einem Schutzraum berechnet . Ein steifer Stahlbetonschutzraum in einem 
Lockermaterial bildet nun aber  eine Inhomoge nität , die berücksichtigt 
werden muss. Eine approximative Analyse dieses Problems mit zahlen­
mässigen Auswe rtungen für praktische Fälle findet sich in Lit. 5, S. 137-1 46.  
Diese Untersuchungen zeigten, dass für die Teilchengeschwindigkeiten 
und die Ve rschiebungen der Einfluss der konzentrie rten Masse eines 
Schutzraumes no rmale rweise nicht berücksichtigt we rden muss, so dass 
:;t.lso mit den We rten des freien Feldes (dh . mit dem We rt des umgebenden 
Bodens) gerechnet werden kann. Ande rs ve rhält es sich mit den Beschleu­
nigungen .  Diese werden stark beeinflusst von der auf den Quadratzenti­
mete r Grundfläche pro projizierten mittleren Masse de r Schutzraumkon­
struktion. Die Wellenbere chnung zeigt, dass bei einem unendlich steilen 
Anstieg des Luftdruckes die Maximalbeschleunigung unabhängig von der 
Bodenart den Wert 

a 
max (2) 

aufweist , wobei Pm de r auftretende Druck und msB die auf die Grundriss­
flächeneinheit projizie rte Masse bedeutet (Näherung). (Fig . 2) 
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Fig. 2 Maximale Beschleunigung von Schutzbauten durch den Erdstoss 
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Durch Auswe rtung aller be sprochenen Theorien wurden für die Weisun­
gen des Bunde samte s für Zivilschutz sogenannte Richtwerte für die E r­
schütte rungsgrö s sen e rre chnet , welche im folgenden zusammengestellt 
sind . Massgebend für die Charakterisierung de r Erschütte rungen und 
für die meisten Berechnungen von Schutzraumteilen ode r Installationen 
sind die Maximalwe rte der Teilchenbe schleunigung a, der Teilchenge­
s chwindigkeit v und der Teilchenverschiebung s, sowie der Relativver­
schiebung zwischen Schutzraum und Boden s / relativ . Bei Schutzräumen 
mit einem Schutzgrad von 3 atü , unte r den im folgenden gegebenen An­
nahmen, betragen die We rte: 

a = 15 g 

V 1, 5 m/ s 

s = 7 0  cm 

s/relativ = + 7 cm 

Die we sentlichste Kenngrö sse  für die Be re chnung der Werte war eine 
Wellenfortpflanzungsge schwindigkeit im Lockermate rial von 1 00 m/ s 
(im harten BF.Jugrund von 1 000 m/ s). De r Wert für die Wellenfortpflan­
zungsge schwindigkeit im Lockermate rial mag sehr niedrig erscheinen. 
E r  entspricht einem Zusammendrückungsmodul de s Mate rials von rund 
200 kq/ cm2. Würde man den We rt von c auf 200 m/ s erhöhen, so müs ste 
das M ate rial einen Zusammendrückungsmodul von 8 00 kqj cm2 aufweisen. 
Bekanntlich forde rt man von einem verdichteten Kie skoffer im Obe rbau 
einer Autobahn. da s s  er die sen We rt erreicht. Viele· unserer Böden sind 
aber be deutend weiche r als stark verdichtetes  Kie smateriaL E s  recht­
fe rtigt sich dahe r, im Sinne einer ungünstigen Annahme mit c = 1 00m/ s 
zu rechnen. Die Masse de r Schutzraumkonstruktion wurde mit 2 t/m2, 
projizie rt auf den Grundris s, angenommen. Der angegebene Wert für die 
Verschiebung de s Schutzraume s mag sehr hoch e rscheinen.  Die ser Be­
trag hängt stark von de r Lage eine r eventuellen Reflexionsebene ab . Wie 
weiter  unten noch gezeigt werden wird,  ist die genaue Angabe für den Ve r­
schiebungswe rt bei der Beme ssung de r praktischen Erschütterungsma ss­
nahmen unwichtig . De r Wert de r relativen Ve rschiebung zwischen der 
Schutzraumkonstruktion und dem umgebenden Boden wurde ebenfalls auf­
grund von Lit . 5 mit eine r Berechnung unter  Berücksichtigung der Masse  
e rmitte lt .  

3. Die Massnahmen gegen die Erschütterung und deren praktische Prüfung 

3.1 Allgemeine s 

M an kann sich annäherungsweise ein Bild von der Erschütterungswirkung 
in einem Schutzraum machen, wenn man die auftretenden Erschütterungs­
wert e  mit denjenigen bei einem leichten Autozusammensto ss  ve rgleicht. 

Bei e inem 3 atü - Schutzraum in lockerem Baugrund entstehen Erschütte­
rungs we rte,  welche ganz grö s senordnungsmä ssig denjenigen bei einem 



- 6 -

etwa auf Schrittgeschwindigkeit erfolgenden Zusammenstoss entsprechen . 
Die gleichen Werte dürften auftreten, wenn ein Tramwagen aus der Schritt­
geschwindigkeit durch das Ziehen der Notbremse plötzlich zum Stillstand 
gebracht wird. M an erkennt aus diesen Bildern sofort, dass es notwendig 
ist, alle Einrichtungen eines Schutzraumes in geeignete r A rt und Weise zu 
befestigen und damit vor dem Umkippen und sekundären Zusammenstössen 
zu bewahren. Ein wirklichkeitsnahes Bild übe r das, was sich in einem 
Schutzraum bei  einer Atomexplosion etwa zutragen könnte, ist in Lit. 7 
gegeben, woraus im folgenden ein kurzer Auszug geboten wird: 

"Schäden an Installationen wurden bei der nuklearen Untergrundexplosion 
Bilby festgestellt. Diese Schäden ergaben sich aus verschiedenen Gründen: 
Gewisse M aschinen wurden gegen Wände oder Radiatoren geworfen, bei  
andern wurden die Winkeleisen, mit denen die Motoren an den Installatio­
nen befestigt worden waren, abgebrochen, so dass wegen des Falles der 
Maschine auf den Boden Schäden entstanden� in wieder andern Fällen bar­
sten spröde Gussteile von Maschinen . Die Schäden traten auf bei Geschwin­
digkeiten von 50-150 cm/s, Beschleunigungen zwischen 0, 5 und 1 g und Ver­
schiebungen zwischen 5 und 15 cm. Es wurde festgestellt, dass gewisse In­
stallationen wesentlich höhe re Beschleunigungen überlebten, wenn sie fest 
mit dem Boden verbunden waren. War dies nicht de r Fall, wurden sie zum 
Teil umgekippt ode r  stiessE:m mit ande rn bewegten Teilen zusammen. 

Typisch ist, dass bei Strassenfahrzeugen wie Anhängern mit darauf mon­
tierten Bohre inrichtungen keine Schäden auftraten, auch nicht bei relativ 
hohen E rschütterungswe rten von 3 g. 300 cm/ s und 40 cm, Stahltanks über­
lebten Beschleunigungen bis zu 70 g, Geschwindigkeiten von 560 cm/ s und 
Verschiebungen von 170 cm (! ). Tanks älterer Konstruktion wurden leck 
bei 0, 75 g, 80 cm/ s und 7 cm. Man erkennt daraus die grosse Bedeutung 
der  Konstruktionsart für das Uebe rleben von E rschütterungen. Bei Be­
schleunigungen von 0, 3 g, Geschwindigkeiten von 30 cm/ s und Ve rschie­
bungen von nur 2 cm wurden Büromaschinen von Tischen geworfen und 
Tische bis zu 30 Zentimeter verschoben. " 

Die gege bene Darstellung zeigt, wie verschiedenartige Phänomene bei ei­
nem Erschütte rungsstoss im praktischen Fall auftreten können. Es ist not­
wendig, für eine fundierte Schutzbaute chnik diese Phänomene voraussagen 
und geeignete Gegenmassnahmen vorschlagen und prüfen zu können. An 
und für sich ist es möglich, gewisse der auftretenden Fragen theoretisch 
zu lösen. Es wird in diesem Zusammenhang auf Lit. 5 und Lit. 8 verwie­
sen. In de r Praxis e rkennt man nun abe r, dass man mit der rein theoreti­
schen Behandlung meistens nicht durchkommt. Der  Grund dafür liegt da­
rin, dass es wohl möglich ist, die Dämpfung der E rschütterungswirkung 
durch eine geeignete , schockisolierende Befestigung zu berechnen, dass 
abe r  der Lieferant der Schutzraumeinrichtung, welche montiert we rden 
soll, häufig über de ren E rschütterungsresistenz kaum Bescheid weiss. 
Es ist daher richtiger, e ine direkte Prüfung des Gegenstandes auf Erschüt­
terung zu versuchen .  Die Aufgabe einer entsprechenden Prüfungseinrich­
tung muss es sein, den Atomstoss im Hinblick auf seine E rschütte rungswir­
kung möglichst wirklichkeitsnahe zu simulieren und unter den entsprechen­
den Bedingungen die ve rschiedenen Gegenstände zu testen. In Anbetracht de r 
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Tatsache, das s  ein geeignetes Prüfgerät nicht vorhanden war� erteilte das 
Bundesamt für Zivilschutz im Frühjahr 1965 durch Herrn G. Rosetti, Sek­
tions scher der Sektion Bauten, dem Unterzeichneten den Auftrag, eine der­
artige Prüfmaschine zu entwickeln. Ende 1965 stand diese Schockprüfma­
schine für die ersten Versuche bereit. 

3. 2 Die Konstruktion der Schockprüfmaschine 

(Abb . 3 und 4) 

Abbildung 1 zeigt einen Längsschnitt durch die Maschine. Auf einem T-för­
migen Schocktisch 1 werden die zu prüfenden Geräte 8 montiert . Der 
Schocktisch besteht aus einer Reihe von nebeneinander geschweis sten Dop­
pel-T -Trägern, (in der Abbildung horizontal) mit in der Mitte senkrecht 
nach unten angeschweissten gleichartigen Doppel- T-Trägern. Der Tisch 
kann durch Drehen in die Stellung 1 '  (mit dem vertikalen Tischteil nach 
oben) gebracht werden. Beim Schock wird zunächst der Tisch 1 mittel s ei­
nes M otors mit Getriebe 2 und einer Spindel 3 gegen die Federn angezogen. 
Dadu rch werden die Federn bis auf eine maximale Spannkraft von zusammen 
8 Tonnen gebracht. Eine hydraulisch betä.tigte Kupplung sorgt dafür, das s 
die Spindel nun plötzlich vom Schocktisch getrennt wird, so das s die Federn 
denselben beschleunigen. Nach E rreichen einer mit Hilfe der Federspannung 
einstellbaren Endgeschwindigkeit prallt der Schocktisch 1 gegen die Schock­
bremse 7 auf .  Diese besteht au s 2 Kupferzylindern, durch deren Durchmes­
ser und Länge sich die Verzögerung relativ genau und namentlich mit sehr 
guter Reproduzierbarkeit einstellen läs st .  Beim ganzen Vorgang rollt der 
Schocktisch mit Hilfe der angegebenen Rollen 6 auf dem Gestell 5 von links 
nach rechts .  Durch eine geeignete Vorrichtung kann der Schockvorgang 
auch von rechts nach links au sgeführt werden. Durch umsetzen der Prüf­
linge 8 in die Stellung 8' - erreicht man, das s  dann dieselben in verschie­
denen Richtungen geprüft werden können. 

Die Schockprüfmaschine gestattet die Simulierung von Aufprallgeschwindig­
keiten bis zu etwa 4 m/ s und von Beschleunigungen bis zu etwa 3 0  g .  Das 
maximale Gewicht der Prüflinge darf etwa 3 Tonnen betragen. Jeder Zwi­
schenwert der Geschwindigkeit und Beschleunigung läs st sich durch ver­
schieden starkes Spannen und Verwendung verschiedener Kupferzylinder 
einstellen. Die Schlagfolge hängt nicht so sehr von der Maschine al s davon 
ab, dass nach jedem Schlag die einzelnen Geräte auf eventuelle Schäden un­
tersucht werden mü ssen. E s  las sen sich pro Stunde maximal 1 0  - 20 
Schläge ausführen. 

Die Mes sung der auftretenden Geschwindigk�iten erfolgt durch zwei Schleif­
kontakte kurz vor dem Aufprallen des Tisches auf die Schockbremsen. Die 
Beschleunigung wird mit Hilfe von piezoelektrischen Gebern gemes sen, 
wobei die Oberschwingungen zur bes seren Uebersicht durch ein vorgeschal­
tetes Filter eliminiert werden. Die Oberschwingungen sind zusätzliche, 
sehr kurze Beschleunigungsstö s se.  



Abb. 1 Schockprüfmaschine Längsschnitt 
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Abb. 2 Ansicht der Schockprüfmaschine: Vordergrund Motor, 
Spindel, Spannfedern, Hintergrund Beweglicher Schocktisch 
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3. 3 Prüfungsre sultate 

Seit de r Fe rtigstellung de r Schockprüfmaschine Ende 1 965 wurden eine 
grosse  Zahl von Schutzraumeinrichtungen de r verschiedensten Arten 
geprüft . E s  handelte sich dabei hauptsächlich um Ventilationseinrich­
tungen vom einfachen Schutzraum bis zur M ehrzweckanlage , um Möb­
lierungsgegenstände, um Uebermittlungsinstallationen, Einrichtungen 
von SanitätshUfs stellen und Notspitäle rn, Lavabos und Toiletten aus 
Keramik u sw.  Einen kleinen Aus schnitt aus dem Prüf programm zeigen 
Abbildung 3 bis 6. (siehe Seiten 1 0  + 1 1 ) 

Der  Schocktisch 1 (vgl . Abb . l) der Schockprüfma schine wurde derart 
konstruiert, das s  e r  auch vom Ge stell 5 abgehoben und auf ein normale s 
SEE-Geleise gestellt werden konnte . De r Grund dafür lag darin, das s  
e s  erwünscht war ,  den Schockvorgang nicht nur durch Abbremsen de s 
Schocktische s aus einer be stimmten Ge schwindigkeit auf 0, sondern 
auch durch Ansto s sen des selben aus der Ruhelage zu e rzeuge n. Abbildung 
7 (Seite 11) zeigt rechts den Schocktisch,  auf welchem zur Prüfung eine 
grö s se re Anzahl von Neonleuchten montiert sind. Ein verhältnismä s sig 
schwe re r  " Stosswagen" (links) wird zunächst von de r ganz links auf dem 
Bilde sichtbaren Draisine be schleunigt, und prallt dann, frei rollend, 
auf den Schocktisch (rechts) auf . Dabei wird de r letztere aus seiner 
Ruhelage mit einer be stimmten, durch die Kupfe rzylinder  einste llbaren 
Beschleunigung auf eine gewüns chte Ge schwindigkeit gebracht. Die er­
sten Ve rsuche zeigten. da s s  durch die se " Umkehrung" keine Beeinflus­
sung der E rschütte rungsempfindlichkeit bewirkt wird. 

Wenn e s  auch nicht möglich ist, von den sehr vielen durchgeführten Ve r­
suchen hie r Einzelheiten zu beschreiben, so können doch einige allge­
meine , sehr wichtige Lehren gezogen werden. (Durchgeführt zum Teil im 
Auftrage de s Bunde samte s für Zivils chutz, z. T .  de r Studienkommis sion 
de s eidg. Justiz- und Polizeidepartementes für Zivilschutz). 

Alle Einrichtungen sollen mit fe sten Teilen de s Schutzraume s de rart 
verbunden we rden, das s  sie sich gegenüber  demselben nicht oder nur 
noch sehr wenig verschieben können. Beachtet man die se Regeln nicht, 
so we rden die Installationen umgeworfen und sekundär beschädigt, 
ode r  sie gefährden andere Teile oder Insassen. 

Die Befe stigung von Teilen aus Metall und Holz kann meist ohne Zwi­
s chenschaltung von dämpfenden Elementen erfolgen. Bei schweren In­
stallationen mus s darauf geachtet werden, das s  die Befe stigung ver­
hältnismäs sig grosse Kräfte zu übertragen hat .  Bei de r Beme ssung 
von Mauerdübeln soll vorsichtshalber (Ausführungsungenauigkeiten! ) 
eine beträchtliche Reserve eingeplant werden .  

Bei  der Befe stigung von Gegenständen aus Glas ,  Ke ramik oder ande­
ren spröden Bauteilen sollen dämpfende Unte rlagen zwischen die In­
stallationen und den Schutzraum ge schaffen we rden. Die se dämpfenden 
Unte rlagen haben abe r in fast allen praktisch vorkommenden Fällen 
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Abb. 3 Prüfung von Ventilationseinrichtungen auf 
der Schockprüfmaschine 

Abb. 4 
Prüfung eines Sterilisationsapparates 
auf der Schockprüfmaschine 

Abb. 5 
Prüfung eines Schrankes für chirurgische 
Bestecke auf der Schockprüfmaschine 



Abb. 6 
Prüfung eines Uebermittlungsschrankes 
auf der Schockprüfmaschine 

Abb. 7 
Prüfung von Neonleuchten auf dem 
Schocktisch !rechts), der durch 
einen "Stos swagen" (mi tte) angestossen 
wird (auf Bahngleis). 

1 1  -
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nur den Zwe ck,  die Be schleunigungsspitzen he rauszufiltern.  E s  
ist falsch, die se dämpfenden Unte rlagen zu weich au szubilden, da 
dann die Installation beim Ansto s sen ins Schwingen gerät und durch 
Anschlagen an der Schutzraumwand oder an andern Geräten zerstört 
werden kann . Letztere s wurde bei einem Versuch mit Neon- Lampen 
fe stge stellt . 

Speziell bei de r Montage von Keramikteilen (z. B. Lavabos und WC 's  
aus Keramik)  haben die dämpfenden Unte rlagen dafür zu sorgen, da ss  
kein unmittelbarer Kontakt zwischen den Befe stigungs schrauben und 
den Keramikteilen ent stehen kann. Dadurch we rden Spannungs spitzen 
ve rmie den, welche beim dynamischen Ve rsuch zu Ris sbildungen füh­
ren können. 

Wohl die wichtigste E rkenntnis au s allen bis'he r durchgeführten Ve rsu­
chen ist die , das s  trotz der auf der sicheren Seite liegenden Erschütte­
rungsannahmen mit sehr geringem Aufwand überall Lö sungen gefunden 
we rden konnten, welche erschütte rungsmä s sig voll befrie digen. 

4. Zusammenfassung und Schlussfolgerungen 

Bei eine r Atomexplo sion wird ein Schutzraum Erschütterungen ausge ­
s etzt , welche die Installationen und gewisse Innenbauteile gefährden kön­
nen. Die E rmittlung der Ers chütte rungsgrö s se ist grundsätzlich ein 
zwei- ode r  dreidimensionale s Wellenfortpflanzungsproblem, welche s 
aber  in den meisten Fällen durch Vereinfachung auf die eindimensionale 
Wellenfortpflanzung und allenfalls den sub seismischen Fall zurückge­
führt werden kann .  Durch die Annahme ve rhältnismä s sig ungünstige r Bo­
denkennwe rte ,  dh. von weichen Bö den, wurden Erschütterungswerte er­
mittelt ,  welche als obere Grenzen betrachtet werden können und bei de­
ren Annahmen man sich auf der siche ren Seite bewegt . Die Gegenmass­
nahmen gegen die se Erschütte rungen be stehen haupt sächlich darin, das s  
man allE( Schutzraumeinrichtungen solid befe stigt. Die Prüfung der Ge­
genmas snahmen erfolgt auf der oben erwähnten Schockprüfmaschine ,  wel­
che die beim Atomstos s  auftretenden E r schütte rungen, bezw. de ren Be ­
schleunigung und Ge schwindigkeit, zu simulieren ge stattet. Mit die ser  
Schockprüfma schine wurde eine grosse  Anzahl von Schutzraumeinrichtun­
gen geprüft . Dabei zeigte e s  sich, das s  mit sorgfältig ausgeführten Be­
festigungsvorrichtungen, z. T.  unter Zwischenschaltung relativ harter 
Dämpfungselemente aus Gummi, die meisten Erschütterungsprobleme 
praktisch gelö st werden können. 

Das bodendynamische Problem umfa s st bei Zivilschutzbauten eine An­
zahl sehr komplexer Aufgaben. Einmal ge staltet sich die theoretische 
Uebersicht über  die Wellenvorgänge im Boden sehr schwie rig. Dann ist 
zu beachten, das s  im konkreten Fall praktisch überall sehr komplizie rte 
Bodenverhältnis se vorhanden sind, welche auch bei "vollständigen" 
theoretischen Lö sungen nie in ihre r Ganzheit in die mathematische Me ­
thode eingeführt we rden können .  Schlie s slich ist fe stzustellen, das s die 
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Innenbauteile von Zivils chutzbauten und be sonder s  die schockempfind­
lichen Einrichtungen wie Notstromgruppen, Ventilationsaggregate , 
Kommandoeinrichtungen u sw. s chwer erfas sbare schwingungsfähige 
Systeme darstellen, welche ebenfalls einer theoretischen Behandlung 
nur sehr unvollständig zugänglich sind . Durch die Verwendung e infacher 
Approximationen, speziell der eindimensionalen Wellenberechnung im 
subseismischen Fall, durch die Annahme von ungünstigen Bodenverhält­
nissen für die gro s se M ehrzahl der Zivilschutzbauten und schlie s s lich 
durch die praktische Prüfung de r s chockempfindlichen Gegenstände auf 
einer Schockprüfmaschine kann abe r das bodendynamische Problem im 
Zivilschutz eine r ingenieurtechnisch befriedigenden Lö sung zugeführt 
werden, die fast überall dadurch charakterisiert ist, das s  die Mas snah­
men gegen den Schock auf der sicheren Seite liegen und kostenmäs sig 
kaum ins Gewicht fallen. 



- 1 5  -

Literaturverzeichnis 

Lit . 1 :  W. Heie rli , Die Dynamik eindimensionaler Bodenkörpe r 
im nichtlinearen, nichtelasti schen Bereich,  Di s s .  ETH 1 9 6 1  

Lit . 2 :  W .  Heierl i ,  Inela stic Wave Propagation i n  Soil Columns ,  
1 9 6 2  

Lit . 3: Handbuch der Waffenwirkungen für die Beme s sung von 
Schutzbauten, f ür das Bunde samt für Zivil s chutz ,  1 9 64 ,  
S .  8 8 b i s  9 5 und 1 2  4 b i s  1 2 7 

Lit . 4 :  Berechnung de r Erschütterungswerte für Schutzräume S 3  
und S9 . Unve röffentlichter Bericht de s Ingenieurbüro s 
W . , R .  & Dr.  W.  Heierl i ,  Zürich, an das Bunde smini ste ­
rium für Wohnungswe sen und Städtebau, Bad Gode sberg, 
We stdeutschland, 2 5 .  1 0. 6 6 ,  Be richt Nr . 1 8 4 / 4 .  

Lit. 5 :  W .  Heierli ,  Be i trag zum Handbuch der Waffenwirkungen 
für die Beme s sung von Schutzbauten BZS,  S .  1 37 - 1 4 6 .  

Lit . 6 :  M itteilungsblatt de s Zivil schutze s Nr .  4 ,  November 1 9 6 6 ,  
Publikationsorgan de s BZS ,  S .  4 9 ,  Tabelle 1 

Lit. 7 :  Lewi s  J.  Cauthen, j r .  Plowshare -Symposium "Enginee ring 
with Nuclear Explo sive s " ,  2 1 .  - 23. 4 .  1 9 64 

Lit . 8 :  Ame rican Society o f  Civil Engineers ,  Manual Nr .  42 ,  
1 9 6 1 ,  New York 



Tire ä part du « BU LLETIN T EC H N I O U E  D E  LA S U I SS E  ROMA N D E », N• 24 du 28 n ovembre 1 970 

Les fondations des broyeurs de Ia cimenterie 

du Havre-Saint-Vigor 1 
par M I C H EL DYS L I ,  in genieur EPFL ä Ia Societe Generale pour ! ' I n dustrie 

1 .  Descri ptio n  de Ia c i menterie 
Une capacite annuelle de I 120 000 t ,  soit le quart de Ia 

production suisse en 1968, un procede de fabrication a sec 
avec un four rotatif de 3000 tjjour, un echangeur de chaleur 
de quelque 90 m de hauteur, des silos pouvant stocker jus­
qu'a 1 30 000 t de cru, ajouts , clinker et ciment, trois 
broyeurs d'une puissance totale de 9000 kW, voici en 
quelques mots et chiffres approximatifs, Ia description de 
Ia Cimenterie du Havre-Saint-Vigor implantee a quelque 
15 km a l'est du port du Havre, sur les terrains de Ia zone 
industrielle. 

La conception de cette usine est basee sur !es experiences 
!es plus n!centes de l'industrie du ciment, eile comprend en 
particulier certaines nouveautes comme le broyage preli­
minaire avec sechage du cru dans un broyeur autogene, 
pour le broyeur a ciment un moteur a tres basse vitesse 
dorrt Je rotor est fixe sur le tambour et l'automatisation 
integrale du contröle du procede de fabrication au moyen 
d'un ordinateur. 

Depuis l'etude preliminaire, Ia realisation de cette cimen­
terie a pris environ trvis ans et demi, !es travaux propre­
ment dits s'etant etendus sur deux annees environ . 

2. Terrains 
Cette cimenterie est implantee dans l'estuaire de la  Seine, 

dorrt l'evolution morphologique s'est esquissee a Ia fin de 
l'ere tertiaire pour se poursuivre pendant le quaternaire. 

Fig. 1 - Partie nord de Ia cimenterie. 

Elle est liee au creusement et au remblaiement correspon­
dant aux transgressions Oll regressions de la mer. Le Juras­
sique ou le Cretace constituent le bedrock qui est recouvert 
par les depöts alluvionnaires du quaternaire. Sous la cimen­
terie, le bedrock, soit l'Albien, a ete rencontre a 40 m de 
profondem environ . En surface, les depöts alluvionnaires 
ont ete recouverts par un remblai hydraulique de 1 ,50 m 
a 2 m d'epaisseur ; les materiaux de ce remblai provien­
nent du creusement du Canal maritime du Havre a Tan­
carville . 

Du haut vers le bas, les depöts alluvionnaires se decom­
posent en les differentes couches suivantes : 

- le remblai hydraulique de 1 ,50 m a 2 m d'epaisseur ; 
- des limons argileux peu plastiques de 1 ,50 m d'epais-

seur environ : 
- des sables Iimoneux de 3,50 m d'epaisseur environ ; 

- l'ensemble des sables gris-vert de 16 a 20 m d'epais-
seur, d'homogeneite assez grande et de granulometrie 
serree ; 

- une serie de niveaux lenticulaires d'une epaisseur de 
7 a 10 m. Ces depöts vont des graviers aux limons 
organiques ; 

- une couche de galets graveleux appelee « melange 
compact » de 3 a 8 m d'epaisseur environ ; 

1 Conference donnee Je 7 novembre 1969 il Ia reunion de 
Lucerne de Ia Socit!te su isse de mecan ique des sols et des 
travaux de fondation. 

Oe droite a gauehe : hal le  preparation du cru, stockage des ajouts et du cru, tour de l'echangeur, four. 
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Fig. 2 - Partie sud de Ia cimenterie. 

De gauehe it droite : four, halle du refroidisseur, halle de preparation du ciment, centre de distribution de l'electricite, 
silos de stocka�e clinker et ciment. 
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l'Albien, soit le premier niveau des terrains en place 
du Cretace, d'une epaisseur de 25 m environ ; 
Ie Kimeridgien . 

Une premiere nappe phreatique est contenue dans les 
sables gris-vert . Son niveau superieur voisine Ja cote 
-2,50 m. Une deuxieme nappe noie le « melange com­
pact » ; elle est en communication avec la Seine et son 
niveau piezometrique suit, avec un certain dephasage, le 
regime des marees, ce qui n'est pas le cas de la nappe 
superieure . 

Fig. 3 . - Coupe schematique des terrains. 

La figure n° 3 donne une representation graphique de la 
Stratigraphie et des qualites de ces terrains ; on voit que 
du point de vue des fondations ils sont tres mediocres en 
surface et vont en s'ameliorant avec la profondeur jusqu'a 
une cote de - 12 m environ ; le diagramme SPT est tres 
representatif de ce phenomene. 

B R O V E U R  A E R O FA L L  2 7 '  
" 0 

Fig. 4. - Broyeur preliminaire du cru. 
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Puisque notre propos traite d'effets de vibrations , signa­
lons en passant que, SOUS Ja batterie des SilOS a clinker et 
ciment d'un poids total d'environ 200 000 t, fondee sur un 
radier a 6 m de profondeur, les sables marins ont ete conso­
lides avec succes au moyen de la vibroflottation, ce qui 

.... ]1,0 
-"--�-

Fig. 5 . - Broyeur finisseur du cru. 



Fig. 6. - Broyeurs du cru en construction. 

nous a permis d'admettre des contraintes de plus de 
5 kg/cm2 sous ce radier. La densite seche a ete, par ce 
traitement, amelioree d'environ 1 5 % en moyenne, mais 
eile a ete legerement diminuee entre 1 2  et 14 m de profon­
deur, soit dans la zone des sables marins legerement 
indures ; il y a eu, dans cette zone, une diminution de la 
cohesion existante. 

3. Broyeurs 
3 .  1 Broyeurs du cru 

La craie transportee depuis Ia carriere au moyen d'une 
bande aboutit a un premier broyeur ; le broyeur prelimi­
naire qui Ja Seche, la broie grossierement et la separe des 
silex qui y sont contenus (fig. 4) . 

La capacite de cet autobroyeur est de 230 tfheure, son 
diametre de 9 m environ, son epaisseur de 2 m, sa vitesse 
de rotation de 12,4 t/min et son poids avec son contenu 
de 490 t .  Il est entraine par un moteur de 1050 kW agissant 
sur le tambour du broyeur au moyen d'un reducteur. 

Le tambour du broyeur repose sur deux appuis en beton 
arme, lies entre eux sous le niveau du sol par un massif de 
fondations parallelipipediques en beton arme. 

Le groupe de commande (moteur-reducteur) repose sur 
une table de quelque 4 m de hauteur, supportee par quatre 
piliers encastres dans un massif de fondation separe du 
massif du tambour. 

Ces deux massifs sont supportes par une batterie de 
pieux prefabriques en beton arme de 40 x 40 cm de section, 
battus jusqu'a un refus de 300 t, calcule par la formule de 
Crandall. 

La realisation des massifs de ce broyeur a necessite un 
abaissement de la nappe phreatique. Juste avant le mantage 
du broyeur preliminaire, le contact entre le massif et le 
terrairr a ete injecte au moyen d'un coulis de ciment, ceci 
de maniere a interesser le plus possible Ia masse du terrain, 
sous le broyeur, dans l'amortissement des vibrations. 

Apres avoir passe dans un classificateur et des cyclones, 
la craie traitee est ensuite dirigee vers un silo de stockage. 
Elle est prelevee dans ce dernier, pour etre conduite a un 

separatem puis au broyeur finisseur, qui rec;oit aussi les 
ajouts soutires dans leur silo respectif (fig. 5). 

Ce broyeur a boulets a une capacite de 250 t/h, sa lon­
gueur est de 8 m, son diametre de 4 m, sa vitesse de 1 5  t/min 
et son poids avec son contenu de 400 t .  I! est entraine par 
un moteur de 2000 kW, agissant sur le tambour par l'inter­
mediaire d'un reducteur. Le broyeur finisseur et son groupe 
de commande sont fondes sur un dispositif semblable a 
celui du broyeur preliminaire. 

Pour les deux broyeurs du cru, le rapport du poids de la 
fondation sur le poids du broyeur et de son contenu est de 
3 ,5  environ. 

3. 2 Broyeur a clinker 
A Ia sortie du broyeur finisseur, le cru est conduit dans 

des silos d'homogeneisation, puis au sommet de la tour de 
l'echangeur dans laquelle il est porte a une temperature 
d'environ 800°C, a son pied il penetre dans Ie four qui le 
transforme en clinker. Ce clinker est refroidi dans Je refroi­
disseur, puis est stocke dans les silos a clinker d'une capa­
cite de 48 000 t. II est soutire de ces silos, puis conduit par 
un transporteur a bandes jusqu'au broyeur a c linker 
(fig. 7) . Pendant ce transport sa composition chimique a ete 
corrigee, si necessaire, par l'adjonction d'ajouts . 

Ce broyeur a boulets est constitue par un tambour de 
quelque 1 6,5 m de longucur et cie 5 m de diametre, entraine 

Fig. 7 . - Broyeur a clinker. 
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Fig. 8. - Battage des pieux SOUS le broyeur a clinker. 

Fig. 9 . - Fondation du broyeur a clinker. 
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par un moteur lent ceinturant Je tambour a son extremite 
sud. Sa capacite est de 180 t/h, sa vitesse de rotation de 
1 3  a 15 t/min et son poids avec son contenu de 1300 t. La 
puissance du moteur est de 6000 kW. Il est alimente par 
un cyclo-convertisseur qui transforme Je courant de 50 Hz 
en un courant de 5 , 5  Hz. Ce moteur est , sauf erreur, Je 
plus puissant au monde de ce type et a ete construit par 
Ia Societe Brown Boveri , a Baden. 

Chaque appui du broyeur a clinker (appui moteur et 
appui mobile) repose par I'intermediaire de deux massifs 
en superstructure realises en beton arme, sur deux galettes 
circulaires de 1 8 ,60 m de diametre et de 4 m d'epaisseur 
environ, Iiees entre elles par une clavette de meme epais­
seur. Le tout est supporte par une batterie de quelque 
1 50 pieux du meme type que ceux des broyeurs du cru. 

Apres tassement initial, !es deux galettes ont ete solida­
risees entre elles par precontrainte longitudinale au moyen 
de 1 6  cäbles de 240 t de tension nominale et par 7 verins 
plats Freyssinet places dans le joint au milieu de la cla­
vette ; ces verins devaient compenser une partie des depla­
cements des galettes lors de la mise en precontrainte et, 
ainsi ,  eviter des efforts de cisaillement trop importants sur 
!es pieux . Le rapport entre le poids des fondations et celui 
du broyeur et de son contenu est , pour ce broyeur, de 
3 ,8  environ . La Iiberation des espaces necessaires aux fon­
dations de Ia halle de preparation du ciment, fondations 
independantes de celles du broyeur a clinker, a ete une des 
raisons qui ont determine la forme particuliere de Ia 
galette de fondation du broyeur. 

Apres le mantage du broyeur, Je contact entre les 
galettes et le terrain a ete injecte au moyen d'un coulis de 
ciment, ceci, comme pour !es broyeurs du cru, de maniere 
a interesser le plus possible Ia masse du terrain SOUS !es 
broyeurs dans l'amortissement des vibrations. De plus, sur 
une epaisseur de J'ordre d'un metre, Jes terrains SOUS [es 
deux galettes ont ete substitues par une couche de grave­
ciment . 

Le terrassement a necessite l'abaissement de la nappe 
phreatique et le battage d'un rideau de palplanches Je long 
des fondations du Centre de distribution de J'electricite. 

4. Cal cul  des fondations des broyeurs 
Nous n'allons pas entrer dans les details des calculs des 

fondations de ces broyeurs mais, plutöt ,  en signaler quel­
ques particularites. 

Les vibrations induites par ces broyeurs proviennent de 
differentes causes qui sont en particulier : 

- pour le broyeur a clinker, l'inegalite de I'entrefer 
entre Je rotor et Je stator causee par la fleche du tam­
bour, fleche resultant elle-meme d'un refroidissement 
inegal du tambour Iors, par exemple, d'un arret ; 

- des defauts de centrage ; 
- Ia chute des boulets et des materiaux a broyer, a l'in-

terieur du tambour (voir fig. 1 0).  

ab } BOUL.ETS ET MATIERE 

G P O l O S  O E  a 
C FORCE CENTRIFUGE 

P CHOC CE b 

Fig. 10. - Mouvement boulets et matiere dans broyeur. 
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Fig. 1 1 .  -- Mesure des vibrations du broyeur clinker d'Altkirch. 

Les deux premieres causes induisent des vibrations d'une 
fn\quence de 0 ,25 Hz qui sont fort eloignees des frequences 
propres verticales, horizontales et pendulaires de la fonda­
tion du broyeur, quelles que soient les hypotheses que l'on 
fasse sur Ia masse du terrain interesse dans l'amortissement 
des vibrations et sur le module de reaction du sol. 

La derniere cause nous a donne quelques soucis. En 
effet, a l'interieur du tambour des broyeurs , !es boulets et 
la matiere a broyer sont entraines par des redents qui ,  
theoriquement devraient rendre periodique I a  chute des 
boulets et de la matiere et provoquer des chocs d'une fre­
quence tres voisine des frequences propres de Ia fondation . 
Par exemple, en admettant une masse apparente du so! 
egale a la moitie de celle calculee par les formules de Pauw 
et une constante de ressort du so! equivalent de 50 000 t/cm 
determinee au moyen de l'essai de pieu, qui correspond 
aussi selon Pauw a un sable limoneux assez dense, on 
obtenait pour la fondation des trois broyeurs une frequence 
propre quasi egale a Ia frequence de chute d'une l igne de 
boulets et de matiere a l'interieur du tambour. I I  aurait 
fallu etudier alors en detail l'effet du coefficient d'amor­
tissement et ceci n'est pas facile car, pendant Ia marche du 
broyeur, le comportement des Iiaisons entre sa fondation 
et Je terrain est mal connu ; il peut, en particulier, y avoir 
un dechaussement qui diminue notablement Ia valeur de 
l'amortissement.  

A ce sujet, i l  est interessant de rappeler qu'une faible 
difference entre Ia frequence propre et Ia frequence excita­
trice reduit dans une tres forte proportion l'amplitude de 
Ia fondation, qui est en fait l'element a maitriser. Dans Je 
cas c!u uroyeur a clinker, en admettant a priori un amor­
tissement nul , une frequence propre qui differe de 5 % de 
Ja frequence de chute des boulets et de Ia matiere induit 
une amplitude d'environ 0,2 cm, alors que pour une fre­
quence propre 20 % inferieure ou superieure a Ia frequence 
excitatrice, l'amplitude n'est plus que de 0,007 cm environ . 
Le diagramme bien connu !1/!111= f (facteur d'amplifica­
tion dynamique) est parfaitement significatif de ce pheno­
mene. 

En realite, l'effet de Ia chute periodique des boulets et 
des materiaux a l'interieur du tambour du broyeur est 
negligeable, comme l'ont demontre des essais entrepris en 
Allemagne et par nous-memes sur le broyeur a clinker de 
Ia Cimenterie d'Altkirch , en Alsace, dont nous parlerons 
plus loin. En effet, les boulets et la matiere ne tombent pas 
en lignes paralleles, mais plutöt en une pluie continue et 
aperiodique. 

Du point de vue de la resistance du terrain, !es batteries 
de pieUX battus SOUS les broyeurs n'auraient pas ete neces­
saires. Ils ont ete mis en <:euvre de fa90n a reduire les tasse­
ments differentiels des deux paliers, fixes par les construc­
teurs a un maximum de 2 mm pour les broyeurs du cru et 
5 mm pour Je broyeur a clinker, a eviter des tassements 
differentiels trop importants avec les halles supportant des 
equipements lies aux broyeurs, elles-memes fondees sur des 
pieux semblables battus a la meme profondeur, a interes­
ser, dans l'amortissement des vibrations verticales , un 
volume de terrain le plus important possible et de fa90n a 
augmenter, pour l'amortissement des vibrations horizon­
tales et pendulaires, Je moment d'inertie massique de la 
fondation. 

5. Essais sur le broye u r  a c l i n ker d ' A itkirch 
Les mesures de vibrations sur Je broyeur a clinker de Ia 

Cimenterie d'Altkirch ont ete realisees avec Je concours du 
Laboratoire de geotechnique de l'Ecole polytechnique 
fecterale de Lausanne. 11 devait permettre d'apprecier !es 
effets de Ia chute des boulets et des materiaux a l'interieur du 
tambour. Le broyeur a clinker d'Altkirch est un broyeur 
conventionnel entraine par deux moteurs de 1400 kW cha­
cun, tournant a environ 1000 t/min, agissant sur Je tam­
bour par l'intermediaire d'un reducteur. Sa capacite 
moyenne est de 90 t/h ; il a un diametre de 3 ,80 m environ, 
une Iongueur de 1 5  m environ et sa vitesse est de 1 6  t/min. 
Chacun de ses appuis repose sur une fondation indepen­
dante erigee sur des pieux de 90 cm de diametre , moules a 

5 



quelque 25 m de profondeur. Le poids du broyeur et de 
son contenu est d'environ 340 t .  

Nous avons place sur chaque appui trois capteurs, un 
vertical, un horizontal parallele a l'axe du broyeur, et le 
dernier horizontal et perpendiculaire a l'axe du broyeur. 
Nous avons ensuite mesure et enregistre sur bande magne­
tique la vitesse des appuis , ceci pour le regime permanent 
et la mise en marche. 

Par manque de temps et de moyens , apres avoir verifie 
leur faible importance au moyen du facteur d'ebranlement 
de Cancanni-Zeller (k = 0,4 v2 (), nous avons abandonne 
l'analyse detaillee des vibrations horizontales . 

L'etude des vibrations verticales a montre que le facteur 
d'ebranlement pouvait atteindre, pour l'appui moteur, 
5000 mm2 s-3 et 2000 pour l'appui mobile . Pour un bäti­
ment d'habitation, ces valeurs sont elevees , mais elles sont 
tout a fait normales pour une machirre de 2800 kW. 

L'etude des spectres de l'analyse harmonique des vibra­
tions verticales nous a permis certaines constatations assez 
interessantes . Signaions avant, que la trequence propre de 
l'appui mobile variait de 5 a 1 5  Hz selon !es hypotheses 
que l'on puisse faire sur la constante elastique du so! ou 

·des pieux et sur Ia masse apparente du so! , que celle de 
l'appui moteur variait de 4 a 10 Hz, que Ia frequence des 
chocs eventuels dus a Ia chute de Ia matiere dans le tam­
bour etait de 10 Hz, qu'au-dessous de 6 Hz !es capteurs 
utilises n'etaient plus guere sensibles et, qu'enfin, l'appre­
ciation de l'analyse harmonique etait d'environ 2 Hz. Con­
naissant ces chiffres, on constate, sur Ia figure n° 1 1 ,  que 

pour l'appui mobile il y a bien une pointe a environ 1 4  Hz 
qui se trouve dans Ia bande des frequences propres pos­
sibles et qui n'est pas tres eloignee de Ia frequence de chute 
des boulets et de Ia matiere a l'interieur du tambour. Le 
phenomene craint lors de l'etude des broyeurs du Havre 
existe donc peut-etre dans une tres faible mesure. 

A l'appui moteur, il apparait une zone de frequence 
comprise entre 1 6  et 35 Hz, mais elle semble un peu trop 
eloignee des frequences propres possibles de la fondation 
et de Ia frequence de choc de la matiere a l'interieur du 
broyeur pour qu'clle en soit Ia consequence ; il est cepen­
dant quand meme possible qu'elle corresponde a Ia fre­
quence propre de la fondation dont !es pieux reagiraient 
de fac;on differente de ceux de l'appui mobile, par exemple 
par la presence d'une couche plus dure a leur base ou par 
une meilleure qualite de leur beton ; cependant, tout cela 
n'est qu'hypothese. 

Dans ce spectre (vibrations verticales appui moteur), on 
remarque encore la frequence de 92 Hz et ses multiples 1 84, 
276, 368 ,  460, 552 qui sont certainement produites par les 
engrenages du reducteur ; alors que les frequences verti­
cales d'environ 340 et 360 Hz observees a l'appui moteur 
et a l'appui mobile doivent correspondre aux reflexions de 
l'onde de choc a l'interieur des appuis en beton . 
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Erschütterungsbeanspru c h u ng von Ba uwerken 
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Erschütterungen erzeugen in einer 
Konstruktion zusätzliche Spannungen 
und vermindern bei häufiger Wieder­
holung die Widerstandsfähigkeit der 
Materialien. Ein Gebäude ist ein kom­
pliziertes mechanisches System, das, 
von einer Erschütterung angeregt, als 
Ganzes räumlich schwingen kann, inner­
halb dessen aber auch einzelne Kon­
struktionsteile schwingungsfähige Sy­
steme darstellen. 

Für die Beanspruchung eines Bau­
teiles irrfolge Erschütterungen sind die 
dynamischen Zusatzspannungen mass­
gebend. Der Frequenzbereich der erre­
genden Erschütterungen spielt eine mass­
gebende Rolle für die Art und Grösse der 
Beanspruchung (Tabelle 1 ). 

Die direkte Messung von dynami­
schen Spannungen ist schwierig. Man ist 
deshalb bestrebt, leichter messbare kine­
matische Ersatzgrössen zu finden. Im 
Bereich der niederfrequenten Erschüt­
terungen, vorwiegend durch Erdbeben 
erzeugt, eignet sich die Beschleunigung 
(proportional zu f2) als Beurteilungs­
rnassstab für die dynamische Schaden­
einwirkung. Auf diesem Kriterium be­
ruht die bekannte Skala von Mercalli­
Cancani. 

Bei etwas höheren Frequenzen 
besteht noch keine Klarheit über die 
massgebende kinematische Grösse. Von 
verschiedenen Autoren ist die Leistung 
(proportional zu f312) vorgeschlagen 
worden, als Übergang zum Hauptbe­
reich ab etwa 1 0  Hz, in dem die Bewe­
gungsgeschwindigkeit (proportional zu 
f) für die Beanspruchung kennzeichnend 
ist. 

Für einen frei längsschwingenden 
Stab gilt unabhängig von den Rand­
bedingungen und von der Querschnitts­
form 

a max = maximale dynamische Deh­
nungsspannung 

V ma.x = Scheitelwert der Bewegungs­
geschwindigkeit 

V Ee = Wellenwiderstand 

die unter sich nicht in Phase zu sein 
brauchen. In erster Näherung kann man 
die Gleichung auch für die Dehnungs­
schwingungen einer Scheibe verwenden, 
insbesondere so lange keine Resonanz­
überhöhungen vorhanden sind. Bei den 
im Hochbau üblichen Konstruktions­
materialien und Abmessungen von Wän­
den und Decken liegen die niedrigsten 
Eigenfrequenzen von Dehnungsschwin­
gungen über 100 Hz, wie Splittgerber [1 ] 
gezeigt hat. 

In einer kürzlich veröffentlichten 
Publikation hat Gasch [2] nachgewiesen, 
dass zwischen den grössten Amplituden 
der Biegezugspannung und der Schwing­
geschwindigkeit eines in Resonanznähe 
schwingenden Balkens die Beziehung 
gilt : 

Aus der Veröffentlichung [2]  lässt 
sich weiter entnehmen, dass für unbe­
lastete biegeschwingende Balken und 
Platten im Resonanzfalle die Beziehung 
gilt 

(2) ümax ,..." (1,0--;- 2,0) VEe · Vmax 

Vergleicht man Gleichung ( I )  und 
(2), so zeigt sich, dass bei gleicher Er­
schütterungsintensität die Biegezugspan­
nungen irrfolge Biegeschwingungen den 
doppelten Wert der Zugspannungen in­
folge Dehnungsschwingungen erreichen 
können. Unabhängig von der Schwin­
gungsform ist somit die Schwingge­
schwindigkeit des Messpunktes ein Mass 
für die dynamische Beanspruchung des 
Bauteiles und eine allfällige Schaden­
wirkung. 

ümax = V Ee 
· VJ' + f:tL.":_st · V� Za2 • 

([Jn 11 max 

Wn max 
Vmax , r. 

I ;:;& �Wn 

Wn  

Q 

Ta be l l e  1 .  

Gesamtgewicht 
�- --� -

Balkengewicht 

Profilkennwert (Rand faserabstand j Trägheitsradius) 

= Eigenformkennwert, abhängig von den Randbedingungen 

= Frequenzverhältnis (bei Resonanz = 1 )  

Ei nf luss der Freq uenz auf d i e  Erschütteru ngsbeanspruch u n g  

Frequenzbereich Hz I 0 bis 5 � 5 bis  1 0  I 1 0  bis 60 > 60 

Wellenlänge m 1 > 1 00 < 10 

Erschütterungsquelle I Maschinen 1---� �- ---� ·- --� -

1 Erdbeben 
Verkehr I Rammen und I Sprengungen und Rammen Sprengungen :·-----� 

Eigenfrequenzen
-

---
----1�-� 

Ganzes Haus I Wände und -� Wände und 

IHochbau�� Niedrige 1 Dec�n q
1
uer �:

r
���

e
� 

Bauten zur Jtte axe 
zur M ittelaxe 

Schwmgungsf�-
--� 1 Das Haus fuhrt � -- --� � Wande und Decken fuhren 

als G anzes ' I Biege- und Dehnungsschwm-
Scher- und _9 I gungen aus 

1 Biegeschwin-
:;; 1 gunge n aus c 

----- ·--�----� :0 
Dynamische Beanspruchung I Durch Träg- E 

heitskräfte ::::: 
----'-

Durch Biege- und Dehnun gs-
spannungen 

Diese Beziehung gilt nur für die Kennzeichnende 

Absolutwerte der Maximalamplituden, k inematische Grösse 
1 Beschleunigung Geschwindigkeit 
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Die massgebende materialtechnische 
Kenngrösse der Beanspruchung ist der 

( 1  + v) (1 - 2v) 
E = o · c 2 · �--�---�----� ' J - V  

Wellenwiderstand V Ec . Die Dichte c des 
Materials ist meist bekannt. Der Elastizi­
tätsmodul E lässt sich aus der Wellenaus­
breitungsgeschwindigkeit c bestimmen : 

v = Poissonzahl 

Diese Messung gibt gleichzeitig 
Auskunft über den Zustand des Mate-

Tabe l l e  2. B a u stoff- Chara kteristiken 

schlecht gut ausgezeichnet 

M auerwerk 
Beton 

c > l OOO m/s 
c > 3000 m/s 

1 200-1400 
3500-4000 

> 1 600 
> 4500 

Tabe l l e  3 .  Schadenschwe l l e  f ü r  verschiedene Werkstoffe 

Werkstoff 

Kalkmörtel 
Backsteinmauerwerk 
unbewehrter Beton 

Zugfestigkeit 
a z in kg/cm2 

0,5 
2 7 4  
1 0 7 1 5 

Wellenwiderstand 
,- kg s V E(! i n  -cm3 

0,25 7 0,5 
0,2 7 0,4 
0,7 7 1 

Schadenschwelle 
Vm ax = a z  

(mmjs) V EQ 
1 0  
50 

1 00 

Tabe l l e  4. Schadenskala  in Abhängigkeit der Beweg u ngsgeschwi ndigkeit V ( Freq uenz­
bere ich 1 0  bis 60 Hz, g ü ltig f ü r  Woh n h ä user i n  g utem b a u l ichen Zustand) 

Geschwindigkeit V 
(mm/s) 

0 7 5  

5 7 1 0  

1 0  7 20 
20 7 30 

30 7 50 
50 7 100 

> 1 00 

Spannungszustand im Schadenwirkung 
M auerwerk 

(amax = CJstat + a dyn) Leichte Schäden sehr unwahrscheinlich (Erschüt­
terungen sind spürbar) 

CJmax < CJstat • zul Leichte Schäden unwahrscheinlich (Klirren von 
Fensterscheiben) 

astat zul < Gmax 

< a Ermüdung 

Ufi:rmüdung < amax 

< CJßruch 

amax > anruck 

Abblättern des Kalkanstriches, dünne Putzrisse 
Abbröckeln von Putz, dünne R isse in Trenn­
wänden 
Risse in Trennwänden 
Risse in Tragwänden 

Einsturz von Wänden 

Tabe l l e  5. Schadenschwe l l e  von Erschütterungen.  Frequenzbere i c h  1 0  bis 60 Hz 

Qualifikatio n :  

Sicherheitsfaktor : 

Kriteriu m :  

Messort : 

Literatur: 

Baumaterial 
Bauwerk 

Erschütterungsanzah l  
einmalig 
wiederholt 
dauernd 

Einflussfaktoren 

Fundationsmaterial 
Fundationsari 
Gebäudezustand 
Konstruktion 
M ö rtel 
Untergrund 
Höhe 
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leichte Schäden unwahrscheinlich (leichte Schäden � Öffnen alter R i sse, Ent­
stehen von P utznssen, Abbröckeln von PutzteJ!chen) 
gegenüber schweren Schäden (Risse in Tragmauern) :0. 5 
Scheitelwert der B ewegungsgeschwindigkeit Gesamtvektor 
V =  V Vx2 -1- Vy2� Vz2 in mm/s 
Eintrittstelle der Erschütterung in das B auwerk (Fundamentmauer auf 
Bodenhöhe) 
Resonanzüberhöhungen Im Timern des Gebäudes bis zum dreifachen Wert 
sind inbegriffen. 
Haller, Süsstrunk, VD/-Empfehlung, Ciesie!ski 

Bruchsteinmauerwerk, 
Ruinen, Riegelbauten 

3-1 0 
2- 5 
1- 3 

B acksteinmauerwerk, Eisenbeton 
Wohnhäuser Stützmauern, 

10-1 5 
5-10 
3- 7,5 

positiv 

Beton 
Streifen, Platten 
neu, ohne Risse 
massiv, eckversteift 
Zement 
Fels 
:::;; zweistöckig 

Industriebauten 

30-50 
20-35 
1 5-25 
negativ 
Backstein 
Pfähle 
alt, viele Risse 
schlaff, aufgelöst 
Kalk 
weiches Lockergestein 
> zweistöckig 

rials. Beispielsweise gilt für Wände und 
Decken Tabelle 2. 

Aus Gleichung ( 1 )  lässt sich für ver­
schiedene Materialien in Abhängigkeit 
ihrer Zugfestigkeit die Grössenordnung 
der kritischen Schwinggeschwindigkeit 
berechnen. Diese stellt die untere Grenze 
einer dynamischen Schadenwirkung an 
Konstruktionsteilen dar, die nicht durch 
statische Spannungen vorbelastet sind. 

Unter Berücksichtigung der vor­
handenen statischen Spannungen erhält 
man in Ü bereinstimmung mit empiri­
schen Werten [3,4] die Skala der Scha­
deneinwirkung von Erschütterungen 
gernäss Tabelle 4. 

Eine Schwierigkeit bei der prakti­
schen Anwendung dieser Erschütterungs­
skalen liegt darin, dass es nicht möglich 
ist, im voraus die Stellen maximaler 
Erschütterungseinwirkung zu kennen. 
Man ist deshalb darauf angewiesen, 
irgend eine Messstelle zu wählen und 
von diesen Ergebnissen auf das Erschüt­
terungsverhalten des ganzen Gebäudes 
zu schliessen. Liegt die Erschütterungs­
quelle ausserhalb des Gebäudes, so wer­
den die Geber vorzugsweise an der Ein­
trittsteile der Schwingungen in das 
Gebäude, d. h. beim Fundament Rich­
tung Störung aufgestellt, bei Schwin­
gungen, die im Hause selbst erzeugt wer­
den, dort, wo es am meisten wackelt. 

Bei konkreten Aufgaben interessiert 
in erster Linie die Schadenschwelle, 
unterhalb welcher keine Schäden zu er­
warten und oberhalb welcher leichte 
Schäden möglich sind. Darunter versteht 
man das Öffnen alter Risse, Entstehen 
von Putzrissen oder Abbröckeln von 
Putzteilchen, das Verschieben loser Teile, 
beispielsweise von Kaminsteinen. Diese 
Schadenschwelle ist einerseits von der 
Einwirkungsdauer der Erschütterungen 
und anderseits von den verwendeten 
K onstruktionsmaterialien und deren 
baulichem Zustand abhängig. Eine Ü ber­
sicht dieser Schadenschwelle für Biege­
schwingungen gibt Tabelle 5. 

Dazu ist zu bemerken, dass beim 
Überschreiten dieser Schwelle vorerst nur 
Schäden auftreten, die durch Flickarbei­
ten behoben werden können. Solange 
man sich in diesem Erschütterungsbe­
reich befindet, sollte beim Auftreten von 
Schäden kein Minderwert für ein Ge­
bäude geltend gemacht werden können, 
da nach der Reparatur der Schaden voll­
ständig behoben ist. Anders verhält es 
sich beim Entstehen von schweren 
Schäden, d.h. Rissen in Tragteilen, die 
tatsächlich einen schnellem Alterungs­
prozess des Gebäudes einleiten, somit 
einen Minderwert verursachen. 

Bei höheren Frequenzen (über 60 
Hz, Dehnungsschwingungen) sind die 
Zugspannungen im Mittel halb so gross 
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Bild 1 .  Aufstellung der seismischen Geophone bei Versuchsspren­
gungen zur Abklärung der zulässigen Ladernenge 

Bild 2. Abnahme der Erschütterungsintensität in Abhängigkeit der 
Distanz für verschiedene Ladernengen. Die drei Konstanten K, x 
und a werden durch ein Ausgleichsverfahren aus den Messpunkten 
ermittelt (Olten, Ringkonsortiurn) 

wie irrfolge Biegeschwingl_\ngen. Erfah­
rungsgemäss sind in diesem Frequenz­
bereich auch die Resonanzüberhöhungen 
im Gebäude geringer. Meist werden die 
Erschütterungen im Bauwerk gedämpft. 
Bei höheren Frequenzen sind deshalb 
grössere Erschütterungsintensitäten als 
nach Tabelle 5 zulässig. Dabei ist aller­
dings zu beachten, dass die reine Zug­
festigkeit von im Hochbau verwendeten 
spröden Materialien kleiner als die 
Biegezugfestigkeit ist. 

Die bei Sprengungen ausgelöste 
Energie erzeugt in einem Gebäude eine 
Erschütterungsgeschwindigkeit, welche 
Funktion der Frequenz, des logarith­
mischen Dekrementes und der Boden­
beschleunigung der ankommenden Welle 
ist. Medvedev [6] hat einige theoretische 
Zusammenhänge hergeleitet, aber in der 
Praxis geht man stets so vor, dass man 
Versuchssprengungen mit verschiedenen 
Lademengen ausführt und die Erschütte­
rungsintensitäteil misst. Beispielsweise 
zeigt Bild 1 die Aufstellung der Geber bei 
einem Baugrubenaushub in Olten. Man 
misst den Gesamtvektor der räumlichen 
Erschütterungen. 

Trägt man die Messergehnisse in 
doppellogarithmischem Papier auf, er­
hält man eine Schar von Geraden mit dem 
Parameter Q (Bild 2). Für die gewählte 
zulässige Erschütterungsintensität be­
stimmt man die kritischen Distanzen und 
erhält dann als Ergebnis einen Zonenplan 
gernäss Bild 3 .  

Bei einer Sprengung entstehen drei 
hauptsächliche Typen von Erschütte­
rungswellen, die sich mit unterschiedli­
cher Geschwindigkeit im Gestein aus­
breiten. Die drei Wellenarten haben 
unterschiedliche Frequenzen, und ihre 
Intensität wird deshalb mit zunehmender 
Distanz verschieden stark gedämpft. Je 
nach Abstand eines Bauwerkes zum 

r 
Anordnung der 
Bohrlöcher 

� 84mm � 30mm 
Grass - Klein ­
BohrlÖcher 

Domacherstrosse 

Bild 3 .  Zonenplan der empfohlenen Ladernengen pro Zündstufe. Zu­
lässiger Erschütterungsvektor V = 1 0  rnrn/s (Ollen, Ringkonsortiurn) 
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0 0 0,5 1,0 1,5 2,0 

Spez. Sprengstoffverbrauch im Sprengschlitz in kgjm3 
(nach Awerschin) 

Erschütterungsintensität 
bei D =  7m 

Bild 4. Erstellung eines Sprengschlitzes als Erschütterungsschutz für nahegelegene Gebäude. 
a) Anordnung der Bohrlöcher (gernäss GEFAS AG). Es werden nur die Kleinbohrlöcher ge­
sprengt. b) Theoretische Verminderung der Teilchengeschwindigkeit nach Awe rschin [8]. 
c) Gemessene Verminderung der Erschütterungsintensität hinter dem Sprengschlitz. Baugrube 
Ringkonsortium Olten 
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• Gebäude in Wollerau ohne Erschütterungsschäden 
x Gebäude in Luzern ohne ErschütterunqsschÖden 
® Gebäude in Luzern mtl Erschütterungsschäden 

die Abhängigkeit zwischen der Intensität, 
der Lademenge und der Distanz durch 
folgendes semiempirisches Gesetz aus­
drücken : 

V = Gesamterschütterungsvektor = 

= l/ Vx-; + Vy2 + Vz2 in mm/s 

Vx, Vy = Horizontalkomponenten 

Vz = Vertikalkomponente 

Q = maximale Lademenge pro 
Zündstufe in kg 

C( = Ladungsexponent, variiert von 

D 

0,5 bis 0,8 

= Distanz Sprengstelle-Messstelle 
in m 

= Abklingexponent, abhängig 
vom vorherrschenden Wellen­
typ (x variiert von 1 bis 1 ,5) 

Bild 5. Statistische Zusammenstellung der prozentualen Risszunahme pro Jahr an den Ge­
bäuden in Wollerau im Umkreis von 200 m zum Blatt-Tunnel. Links: Risszunahme in Ab­
hängigkeit der Distanz ergibt keinen Zusammenhang. Rechts: Die Risszunahme ist abhängig 
vom Baujahr. Je älter das Gebäude, um so kleiner die prozentuale Risszunahme. Messpunkte 
der Gebäude an einem Stollensystem in Luzern. Ein Haus wies Erschütterungsschäden auf K = Ü bertragungsfaktor, abhängig 

von den geologischen Verhält­
nissen Sprengpunkt überwiegt der eine oder 

andere Wellentypus intensitätsmässig. 
Vom Sprengpunkt ausgehend kann man 
drei Bereiche abgrenzen : 

Naher Bereich : 
Die höchstfrequenten Longitudinalwel­
len überwiegen an Intensität (/�60 bis 
200 Hz) 

Mittlerer Bereich : 
Die mittelfrequenten Transversalwellen 
überwiegen an Intensität (/�20 bis 60 
Hz) 

Entfernter Bereich : 
Die niederfrequenten Oberflächenwellen 
überwiegen an Intensität (/� 5 bis 20 Hz) 

Für alle drei Wellentypen lässt sich 

�_, __ _, ____ �--_,�---; Axe B 

Bild 6. Situationsskizze eines unterirdischen Stollensystems in 
Luzern mit umliegenden Gebäuden. Approximatives Baujahr 
und prozentuale Risszunahme pro Jahr. Das Haus unmittelbar 
über dem Stollen hat Erschütterungsschäden erlitten 
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Liegt man sehr nahe an zu schützen­
den Objekten, werden die zulässigen 
Lademengen so klein, dass ein wirtschaft­
licher Felsabbau kaum mehr möglich ist. 
Man behilft sich dann am besten mit 
einem Sprengschlitz. Durch Sprengun­
gen in eng benachbarten Bohrlöchern 
erzeugt man Trennrisse im Muttergestein. 
Dadurch nimmt der Wellenwiderstand 
des Gesteins ab und die Wellenenergie 
bzw. die Schwinggeschwindigkeit hinter 
dem Schirm wird vermindert. Bei einem 
Sprengstoffverbrauch von 1 --:-- 1 , 5  kgim 3 
im Schlitz gelingt es, die Schwing­
geschwindigkeit zwei- bis dreimal zu 
vermindern (Bild 4). 

Der übliche Ablauf bei der Behand­
lung von Sprengerschütterungsproble­
men besteht darin, vor Beginn der Aus­
hubarbeiten Zustandsprotokolle aufzu­
nehmen, dann orientierende Erschütte­
rungsmessungen im beschriebenen Sinn 
durchzuführen und hierauf mit einer 
Dauerüberwachung die Innehaltung der 
Vorschriften zu kontrollieren. 

Eine Dauerüberwachung bezweckt : 

- Anpassung der zulässigen Lademenge 
an die örtlichen Verhältnisse. 

- Ü berwachung der Unternehmung, ob 
sie das vorgeschriebene Ladeschema 
innehält. 

- Schaffung einer Dokumentation für 
den Fall späterer Auseinandersetzun­
gen. 



Nach Beendigung der Arbeiten wer­
den Schlussprotokolle der Häuser erstellt, 
und dann stellt man vor allem bei länger 
dauernden Baustellen fest, dass die Ge­
bäude neue Risse aufweisen. Jedes Ge­
bäude ist einem natürlichen Alterungs­
prozess unterworfen, und dabei ent­
stehen Risse. Diese Rissvermehrung ist 
prozentual umso rascher, je neuer das 
Gebäude ist. Es ist deshalb oft schwierig 
zu unterscheiden, ob Risse als Erschüt­
terungsschäden zu qualifizieren sind. 

Am besten geht man statistisch vor 
und trägt die Rissvermehrungen in Funk­
tion des Gebäudeabstandes bzw. des 
Baujahres auf (Bild 5). Mit dieser 
Methode konnte beim Ausbruch des 
Hiattunnels für die N3 nachgewiesen 
werden, dass die beobachteten Schäden 
weitgehend auf eine natürliche Alterung 
zurückzuführen waren [7].  

Bei den Sprengungen für ein Stol­
lensystem in Luzern trat das Problem 
auf, dass ein einzelnes Gebäude direkt 
über dem Stollen lag. Eine Beschränkung 
auf eine sichere Erschütterungslimite 
hätte beträchtliche wirtschaftliche Konse­
quenzen gehabt. Im Sinne eines kalku-

lierten Risikos und weil der Eigentümer 
in diesem Falle einverstanden war, war 
die zulässige Bewegungsgeschwindigkeit 
auf V = I 5 mm/s festgelegt worden. Die 
neu entstandenen Risse, die vermutlich 
zum grösseren Teil Erschütterungs­
schäden sind (Bild 5), waren alle fein 
und beeinträchtigen die Lebensdauer 
des Gebäudes keineswegs. Die Repara­
turkosten von rund 5000 Fr. haben sich 
durch Einsparung an Abbaukosten in­
folge Sprengbeschränkung (rund 45 000 
Fr.) bezahlt gemacht .  Aber es ist Vor­
sicht am Platze gegenüber diesem Vor­
gehen, denn Erschütterungsprobleme 
verursachen oft mehr Ärger als Schäden, 
und es ist auch ein rechtliches Problem, 
inwieweit man einem Nachbarn bewusst 
einen Schaden zufügen darf, selbst wenn 
man gewillt ist, dafür aufzukommen. 
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La methode du diagramme de Nyquist 

dans l 'auscultation des ouvrages 1 
par D. BOVET , i n genieur  physicien,  Laboratoire de geotechnique de I ' EPFL 

L'auscultation dans son sens general est l'investigation 
d'une structure inconnue par le moyen d'une excitation 
provoquee dont on observe Ia repercussion. Dans l'aus­
cultation medicale, ou l'auscultation sismique classique, 
l'excitation est un choc, Ia repercussion est un son pen;u 
par l 'oreille, ou un ebranlement capte par un sismographe. 

L'excitation par choc est Ia plus simple a produire ; mais 
on peut en imaginer une infinite d'autres, par exemple 
l'excitation par des fonctions aleatoires ; le type dont nous 
nous occupons ici est l'excitation par des fonctions sinu­

soidales de fn!quence variable. 

T = periode 

1" = retard 
f = 1. = frequence T 

(){ = � = '!". f = dephasage entre x et P T 
L.e dephasage est tro angle mesure en tour 

Fig. I .  

Les fonctions du temps sinusoidales jouissent d'une pro­
priete extn!mement importante : c'est que si l'on excite un 
systeme lineaire a proprietes constantes en un de ses points 
par une force sinusoldale de frequence donnee, tous !es 
points du systeme oscilleront sinusoldalement avec Ia 
meme frequence ; !es oscillations en deux points distincts 
ne pourront differer que par leur amplitude et leur phase 

(fig. 1) .  
Le rapport d'amplitude et  de phase existant entre deux 

sinusoides de meme frequence peut etre symbolise par un 
nombre complexe : le rapport des amplitudes est represente 
par le module, et le dephasage par !'argument de ce nombre 
complexe. Lorsqu'en particulier l'une des sinusoldes est 
une force excitatrice P, l'autre sinusoide une vifesse de 
deplacement observee, v, le rapport de v a P est appele 
une admittance : admittance d' entree si v est Ia vitesse du 
point d'application de P, admittance de transfert si v est 
Ia vitesse d'un autre point du systeme. 

Supposons donc que nous soyons en presence d'un 
systeme lineaire a proprietes constantes, c'est-a-dire un 
systeme auquel puisse etre appliquee Ia generalisation 
dynamique du fameux princ ipe de superposition de la sta­
tique. Choisissons un point de ce systeme comme point 

d'attaque, ou point d'application de Ia force variable P ;  
et un second point du systeme comme point d'observation, 

1 Expose pn!sente a Ia reunion d'automne 1 969 de Ia Socü!t e 
suisse de m ecanique des solset des t ravaux de fondation (Lucerne, 
novembre 1 969). 
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Fig. 2. - Diagramme de Nyquist, representant, pour !es fre­
quences de 1 0  a 1 2 1  Hz, le rapport d'amplitude et le dephasage 
entre Ia force verticale exercee au point d'attaque et Ia vitesse 
verticale mesuree a 2 m de distance. 

La fteche indioue Ia · direction de l'axe n!el positif ; !es chiffres 
repn!sentent Ia frequence en Hz. 

Oll sera mesuree la vitesse de deplacement v. La force 
imposee P est une cause dont la vitesse observee est l'effet ; 

on dit encore que le systeme, Oll l'on a distingue un point 
d'attaque et un point d'observation, forme un transduc­

teur lineaire, qui transforme la grandeur d'entree P(t) dans 
la grandeur de sortie v(t) . Entre les deux fonctions du 
temps P et v existe une certaine relation, determinee par 
la structure physique du systeme, et que l'on symbolise 
mathematiquement par une equation fonctionnelle : 

V =  '[P. 

'[ est une translormation lineaire qui, gräce a la cons­
tance du systeme, presente des proprietes qui en facilitent 
granderneut la description. 

En particulier, si P est sinuso!dale de frequence 1. il en 
sera de meme de v, et l'effet de la transformation '[ sera 
decrit par l 'admittance complexe X. Si nous faisons varier 
la frequence 1. le rapport d'amplitude et de phase entre v 
et P variera egalement, ce qui signifie que X est fonction 
de 1. Si donc nous donnons successivement a I toutes les 
vaieurs contenue� dans un certain intervalle, nous verrons 
le point representatif de X decrire un arc de courbe dans 
le plan complexe : c'est cette courbe qui est le diagramme 

de Nyquist du transducteur lineaire considere (fig. 2). 
Si l'on a trace le diagramme de Nyquist pour la gamme 

complete des frequences (de 0 a oo) , on connaitra la 
reponse du transducteur pour taute excitation sinusoiäale. 

11 se trouve que cette connaissance suffit pour determiner 
la reponse du systeme a une excitation quelconque. En 
effet, on sait que l'analyse harmonique permet de repre­
senter une fonction quelconque comme une somme de 
sinusoldes : par une serie de Fourier s'il s'agit d'une fonc­
tion periodique, ou plus generalerneut par une integrale 
de Fourier ; nous pourrons donc faire l'analyse harmo­
nique de l 'excitation P(t), trauver la reponse du trans­
ducteur a chacune de ses composantes sinuso!dales, puis 
recomposer la reponse totale v(t) par application du prin-
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cipe de superposition. Le diagramme de Nyquist X(f) nous 
offre donc une description complete de la transformation 
lineaire '[. 

11 est vrai que la mesure de X pour toutes les frequences 
comprises entre zero et l'infini peut presenter quelques 
difficultes : heureusement X est le plus souvent une fonc­
tion continue ; on peut donc l'echantillonner point par 
point. Quant aux frequences infinies, on peut souvent se 
passer de les prendre en consideration : d'abord parce que 
pour tout systeme reel, X tend vers 0 quand I tend vers 
l'infini ; d'autre part, le spectre des excitations realisables 
ne sortira jamais d'un certain intervalle, et i1 est alors 
inutile de connaitre X en dehors de cet intervalle. 

Pour ausculter une structure au moyen d'excitations 
sinuso!dales, on attaquera un point au moyen d'un exci­
tateur, et on mesurera la vitesse d'oscillation au moyen 
d'un capteur fixe en un autre point ; l'ensemble forme par 
l'excitateur, la structure elle-meme et le capteur, constitue 
un transducteur lineaire dont le comportement pourra etre 
decrit au moyen d'un diagramme de Nyquist. 

L'industrie produit plusieurs appareils permettaut de 
mesurer une admittance complexe ; pour l'etude des routes, 
nous avons eu l'occasion d'utiliser le Vibro-0-Vid Schenk, 
qui est un double wattmetre ou wattmetre vectoriel : 
l'affixe de X est affichee au moyen d'un point lumineux 
qui se deplace sur un ecran plan. 

Voici le schema d'un dispositif d'auscultation des routes 
par excitation sinusoldale (fig. 3). Un oscillateur 0 com­
mande un amplificateur de puissance Ap, qui alimente 
l'excitateur E ;  cet excitateur, suspendu par un ressort a 
un trepied pose sur la route, attaque la surface du revete­
ment sur un certain point. A une distance d de l'excitateur 
est pose un capteur de vitesse C, dont le signal est amplifie 
par un amplificateur de tension A1• Le courant d'excita­
tion deli�re par l'amplificateur de puissance est amene a 
l'une des bornes du wattmetre vectoriel W ; l'autre borne 
re<;oit la tension produite par le capteur apres amplifica­
tion. La force exercee par l'excitateur, directement pro­
portionneUe au courant d'excitation, est maintenue cons­
tante, tandis qu'on fait varier la frequence ; on voit alors 
le point lumineux se deplacer sur l'ecran du wattmetre. 
On peut coller un papier calque devant l'ecran et suivre 
le point avec un crayon ; on trace ainsi le diagramme de 
Nyquist du transducteur forme par l'excitateur, le capteur 
et la route qui les relie. 

Un dispositif entierement analogue peut naturellerneut 
servir a l'auscultation d'autres systemes que des routes ; 
neanmoins, c'est dans ce domaine que nous avons le plus 
d'experience, et par exemple le diagramme de la figure 2 

D 
w 

Fig. 3 .  - 0 : oscillateur ; Ap : amplificateur de puissance ; 
E : excitateur ; W : wattmetre vectoriel ; At : amplificateur de 
tension ; C : capteur. 



a ete releve sur une route, pour une distance de 2 m entre 
l'excitateur et le capteur. 

Ce diagramme a ete trace de Hz en Hz entre 10 Hz et 
121 Hz. II a un aspect grossierement circulaire et l'on 
voit que le dephasage a est a peu pres proportionnel a la 
frequence f ;  cette rotation plus ou moins reguliere de la 
phase est la traduction du temps de propagation de l'onde 
emise par l'excitateur jusqu'au capteur ; en effet, Je depha­
sage etant le quotient du retard r par la periode' est le 
produit du retard par la frequence. Connaissant le temps 
que met l'onde pour parcourir la distance fixe d, on en 
deduit Ia celerite : 

d df 
· c = -

r a 

Les determinations de celerite fondees sur des mesures 
de phases sont couramment utilisees a l'etranger ; leur 
developpement a ete particulierement stimule par les tra­
vaux theoriques de MM. Jones en Angleterre, et Avra­
mesco en France. La methode du diagramme de Nyquist 
a ete proposee il y a environ neuf ans par feu le docteur 
L. Bendei et l'auteur de ces lignes, et fait actuellement 
l'objet des recherches de M .  H .  Bendei et du Laboratoire 
de geotechnique de l'EPFL. Cette methode est, en somme, 
une mesure de dephasage, mais il s'y ajoute une mesure 
d'amplitude. Nos recherches experimentales n'ont pas 
encore atteint ce degre d'achevement qui permettrait de 
donner une Iiste d'applications definitives. Les diagrammes 
obtenus revelent un enchevetrement tres complexe de phe­
nomenes superposes, et il s'agit de distinguer ce qui est 
immediaterneut interpretable, ce qui pose un probleme, 
peut-etre difficile, mais resoluble, et enfin ce qui est contin­
gence irreproductible, et de ce fait sans interet technique. 

Un fait immediaterneut interpretable, c'est celui que 
nous venons de signaler, a savoir l'aspect circulaire des 
diagrammes, lie, comme nous l'avons dit, a la celerite des 
ondes. A cet aspect general s'ajoutent certaines perturba­
tions, comme par exemple de petites boucles ; ces boucles 
toujours tres reproductibles quand on repete l 'experience 
au meme point, sans rien deranger au dispositif, peuvent 
avoir pour cause soit des elements de structure tres impor­
tants , tels que la stratification du sol, soit des proprietes 
intrinseques des materiaux constitutifs du systeme, soit 
enfin la presence fortuite d'une irregularite dans le voisi­
nage immediat du capteur ou de l'excitateur. 11 faut aussi 
toujours etre en garde contre une imperfection de l'appa­
reillage lui-meme. 

Les mesures d'amplitude permettent de se rendre compte 
de la plus ou moins grande durete du systeme essaye ; 
l'etude de la decroissance de l'amplitude en fonction de la 
distance permet aussi d'analyser la nature des ondes obser­
vees et de determiner par exemple s'il s'agit d'ondes de 
surface, d'ondes de volume et si ces ondes sont amorties. 

Le diagramme de Nyquist est donc une methode avec 
laquelle on doit se familiariser par l'experience, et Je meil­
leur moyen de commencer, c'est de s'attacher a ce qu'il 
contient de plus clair, la rotation de Ia phase en fonction 
de la frequence. 11 semble bien que !es mesures de celerite 
faites entre 30 Hz et 100 Hz environ permettent de deter­
miner Je degre de compactage d'un so! a peu pres indepen­
damment de la teneur en eau. C'est sur ce point que se 
concentrent actuellement nos recherches ; mais d'autres 
faits geotechniques paraissent accessibles a cette methode, 
et en particulier il se pourrait que certaines boucles du 
diagramme soient liees a la composition granulometrique 
du sol qui transmet les ondes. 

D'une fa<;on generale, on peut dire que toute l'informa­
tion revelee par une auscultation par choc est egalement 
contenue dans Je diagramme de Nyquist. Dans l'ausculta­
tion sismique classique, on releve l'ebranlement produit 
au point de mesure par une impulsion de Dirac (choc ele­
mentaire) , au point d'attaque ; cet ebranlement est ce 
qu'on nomme Ia reponse indicielle du systeme. Or on peut 
demontrer que Je diagramme de Nyquist n'est pas autre 
chose que Ia transformee de Fourier de Ia reponse indicielle : 
connaitre completement l'un, c'est connaitre completement 
l 'autre ; autrement dit, l'une et l'autre de ces fonctions 
contiennent exactement la meme information. 

Pour illustrer cela, voici par quelles etapes il. faut passer 
pour calculer la reponse indicielle correspondant au dia­
gramme de Nyquist de la figure 2. Tout d'abord, il faut 
separer Ia partie reelle et Ia partie imaginaire par projection 
sur !es deux axes du plan complexe, ce qui nous donne 
deux courbes tracees en fonction de la frequence (fig. 4) . 
On peut demontrer qu'il existe entre Ia partie reelle et la 
partie imaginaire du diagramme une certaine relation fonc­

tionnelle. Cette relation exprime le fait general que l'effet 
ne peut que suivre Ia cause ; en l'occurrence, l'ebranlement 
ne peut commencer qu'apres que Je choc ait ete donne ; 
ou encore en termes mathematiques, que Ia reponse indi­
cielle est identiquement nulle pour !es valeurs negatives 
du temps. La repercussion de cette exigence pour ainsi dire 
philosophique est une propriete assez cachee du diagramme 
de Nyquist, qui fait que si l'on essa:ie d'en dessiner un a 
main levee, on a toutes !es chances de faire quelque chose 
de tout a fait invraisemblable. 

La reponse indicielle peut etre calculee soit a partir de 
Ia partie reelle, soit a partir de Ia partie imaginaire : il faut 
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Fig. 4. - Parties reelle (Re) et imaginaire (Im) du diagramme 
de Nyquist . 

Les longueurs reportees en ordonnees sont simolement mesurees 
sur le diagramme de Nyquist ; l'unite est donc tout a fait arbi­
traire. 
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naturellement que !es deux resultats soient identiques . S'ils 
se superposent exactement, c'est que Je diagramme est 
vraisemblable, en ce sens qu'il ne viole pas Je principe de 
causalite physique. 

Ce calcul a ete fait (par un ordinateur) pour notre 
exemple. La Superposition des deux courbes obtenues 
(fig. 5) est tres satisfaisante : elles different entre elles 
essentiellement par une petite dentelure qui provient de ce 
que Je releve du diagramme a ete brusquement interrompu 
a 1 2 1  Hz, ce qui viole !es conditions de realisabilite physi­
que. Nous avons dorre dans la co!ncidence de ces deux 
courbes une verification experimentale d'un theoreme gene­
ral sur !es transducteurs lineaires, et cela peut nous inspirer 
confiance dans Ia valeur de la methode et Je bon fonctionne­
ment du dispositif. 

Regardons ces courbes de plus pres : elles correspondent 
bien a un choc violent suivi d'oscillations amorties ; c'est 
Ia vitesse qui est mesuree, c'est-a-dire 1a derivee du depla­
cement : ce dernier atteint son maximum au moment ou 
Ia vitesse s'annule en changeant brusquement de signe, et 
ce changement brusque de signe de la vitesse se produit 
environ a Ia 10e milliseconde ; ce retard est en accord avec 
Je fait que Je diagramme de Nyquist tourne, a partir de 
50 Hz, d'environ 0,01  tour par Hz. Puisque Ia distance d 

est de 2 m, nous en deduisons une celerite d'onde de 
200 m/s. 

Un autre theoreme, fonde egalement sur Je principe de 
causalite physique, affirme que lorsque Ia phase est connue 
en fonction de Ia frequence, Je comportement de l'ampli­
tude peut en etre deduit, a un facteur pres . Theoriquement 
dorre, la connaissance de l'amplitude est superflue lors­
qu'on connait la phase : il en serait bien ainsi si les mesures 
de phase etaient absolument exactes, et s'etendaient sur 
tout le domaine des frequences ; mais pratiquement, toute 
mesure n'est qu'approximative et ne s'etend qu'a un inter­
valle Iimite de frequences. La connaissance de l'amplitude 
n'est dorre pas une pure redondance. Nous avons observe 
que dans des conditions donnees, il pouvait arriver que Ia 
variation de certains facteurs, tels que la temperature, 
entraine une variation sensible d'amplitude, alors que les 
variations de phase restaient imperceptibles. II semble dorre 
qJe les mesures de phase doivent nous renseigner sur les 
traits generaux d'une structure, existence de couches, d'in­
homogeneites, etc . ,  et que des variations de l'amplitude 
d'un essai a l'autre dans un site donne indique l'evolution 
de certains parametres physiques. 

Pour terminer, je reviens sur la reserve que j'ai faite au 
sujet de l'equivalence de l'information fournie par l'aus­
cultation par choc et par l'auscultation sinuso!dale. Cette 
equivalence resulte d'un theoreme qui suppose explicite­
ment un comportement lineaire du systeme etudie. Or un 
choc est Je plus souvent une excitation violente, qui fait 
sortir du domaine lineaire au moins un certain voisinage 
du point d'attaque. Au contraire, l'amplitude d'une exci-

Fig. Sa. - Reponse indicielle, deduite de Ia partie reelle du 
diagramme de Nyquist par Ia transformation cosinus. 

Fig. Sb. - Reponse indicielle, deduite de Ia partie imaginaire 
du diagramme de Nyquist par Ia transformation sinus. 

tation sinuso!dale peut etre choisie tres faible, gräce a Ia 
detection extremement selective du signal operee par le 
wattmetre. La methode sinuso!dale permet dorre de main­
tenir le systeme etudie dans des conditions de comporte­
ment lineaire, ce qui est un avantage, a moins qu'on ne 
s'interesse precisement aux proprietes non lineaires. Dans 
ce cas, il peut etre interessant de comparer les resultats 
d'une auscultation sinuso!dale et d'une auscultation par 
choc, au moyen d'une transformation de Fourier. L'etude 
des divergences constatees est un moyen d'investigation 
des proprietes non lineaires du systeme. 

Adresse de l'auteur : 
D .  Bovet, Laboratoire de geotechnique de l'Ecole polytechnique 
federale, 67, rue de Geneve, 1 004 Lausanne 
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1. Übliche Methoden und Erfahrungen 

Die Frage, wieweit Dämme in der Lage sind, Erd­
beben sicher zu überstehen, wurde in den letzten Jahren 
eingehend untersucht. Das Interesse ist vor allem begründet 
durch Dammprojekte von immer zunehmender Grösse und 
der damit zusammenhängenden erschreckenden Zerstö­
rungsgewalt im Falle eines Bruches. Das Erdbeben vom 
27. März 1964 in Anchorage (Alaska) verursachte eine 
Reihe umfangreicher Erdrutsche [1] .  

Erdbeben sind selten, aber überraschend und bedeu­
ten erhebliche Gefahren. Ein Hauptgrund, weshalb diese 
Frage früher als relativ wenig besorgniserregend erachtet 
wurde, mag darin liegen, dass Fachleute bezweifelten, ob 
überhaupt ein ernsthaftes Problem bestehe [2]. über Damm­
brüche infolge Erdbeben ist wenig veröffentlicht worden, 
obwohl in einer Anzahl von Fällen viel Schaden ange­
richtet wurde. Anderseits kann aber nicht ausser acht ge­
lassen werden, dass nur sehr wenige grössere Dämme bisher 
einem stärkeren Erdbeben ausgesetzt waren. 

Die heute zur Verfügung stehenden Erfahrungen zur 
Berechnung und Konstruktion von Dämmen für die ver­
schiedensten Belastungsfälle sind nahezu unbegrenzt, wäh­
rend demgegenüber kaum oder nur ungenügende Erfah­
rungen über das Verhalten von Dämmen während Erd­
beben vorliegen. Bisher wurden die meisten Dämme in 
Buropa und anderswo nach der pseudostatischen Methode 
berechnet, wobei eine gewisse horizontale Erdbebenbe­
schleunigung k angenommen wird. Dieser Wert ist üblicher­
weise in der Grössenordnung von 5 oder 15 % ,  selten 25 % 
der Erdbeschleunigung g. Die besonderen Fundationsver­
hältnisse der B austelle, die Eigenschaften des Schüttmate­
riales und die lokale oder regionale Erdbebenhäufigkeit 
mögen im angenommenen Wert berücksichtigt sein oder 
nicht. Sehr oft hat aber der angenommene Erdbebenkoeffi­
zient gar keinen tatsächlichen Einfluss auf die Gestaltung 
des Projektes, weil für diesen Fall der Stabilitätsberechnung 
ein besonders geringer Sicherheitsfaktor zugelassen wird. 

Die kürzlich entwickelte theoretische Methode mit ent­
sprechenden Feld- und Laborversuchen erfasste auf regio­
nale und quantitative Weise die besonderen Erdbebenge­
fahren der Dammbaustelle einschliesslich der dynamischen 
Festigkeitseigenschaften der Fundations- und Schüttmate­
rialien und der dynamischen Verformungscharakteristik des 
Dammes. Die Methode verfolgt somit das Ziel, Erdbeben­
setzungen und -Verformungen eines gegebenen Projektes 
realistisch vorauszubestimmen, statt einfach einen mehr 
oder weniger fiktiven Wert als Sicherheitsfaktor zu be­
rechnen. 

Die Methode wurde für Projektierung einiger Dämme 
angewendet. Im Gegensatz zu anderen Fällen im Grund­
bau, wo neue Methoden oder genauere Kenntnisse der 

Umstände in der Regel zu bedeutenden Einsparungen füh­
ren, zeigten Beispiele, dass die bisherige Berechnung eher 
auf der unsicheren Seite liegt und somit für eine sichere 
Konstruktion bedeutend mehr aufgewendet werden muss. 
Ein ausgewogenes Projekt lässt Verformungen erwarten, 
die auch mit dem stärksten Erdbeben zwar gewisse Be­
schädigungen hervorrufen, aber keinen Dammbruch zur 
Folge haben. 

2. Grundsätzliches Konzept und extreme Grenzen 

Das Verfahren zur seismischen Berechnung von Erd­
dämmen geht von einem weiten Bereich möglicher Erd­
bebenstärken (Magnitude) sowie der dynamischen Scher­
festigkeit aus und führt zur Abschätzung möglicher Ver­
formungen unter den verschiedenen Umständen. Dies er­
laubt schliesslich, den möglichen Schaden und damit die 
Sicherheit des Projektes abzuschätzen. 

Aus dem Gesagten geht bereits hervor, dass eine An­
zahl Variabler einbezogen wird, wobei jede dieser Variablen 
ihren eigenen Bereich für mögliche Streuungen hat, mit 
dem entsprechenden Einfluss auf das Schlussergebnis. Mit 
dem Zweck, gleichgerichtete Einflüsse gemeinsam zu er­
fassen, erfolgt die Berechnung mit einer systematischen 
Kombination aller Variablen für: 1 .  ein optimistisches, 
2. ein pessimistisch oder konservatives und 3. ein extremes 
Ergebnis. 

Das heisst also, dass die Ungewissheit bezüglich der 
tatsächlichen Grösse des zu erwartenden Erdbebens sowie 
der anderen Faktoren sich im Schlussresultat als Streuungs­
bereich widerspiegelt. Dieses Konzept der extremen Gren­
zen wird als richtiger erachtet als die Prognose einer ein­
zigen Zahl und wird darum auch in analogen Fällen wie 
Setzungsberechnungen empfohlen. Im einzelnen bedeutet 
dies die folgende Kombination : 

1 .  optimistisch: mittleres Erdbeben, optimistisch beurteilte 
Bodeneigenschaften und günstiges Verhalten des Dam­
mes. 

2. pessimistisch (oder konservativ) : ein sehr grosses Erd­
beben, mögliche bis pessimistisch beurteilte Bodeneigen­
schaften und ungünstiges dynamisches Verhalten des 
Dammes. 

3.  extrem : ein Erdbeben von kaum wahrscheinlicher Grösse, 
schlechte Bodeneigenschaften und ausserordentlich un­
günstiges dynamisches Verhalten des Dammes. 

Die in Wirklichkeit zu erwartende Verformung dürfte 
somit zwischen dem optimistischen und dem pessimistischen 
Fall liegen. Demgegenüber hat der extreme Fall keine un­
mittelbar praktische Bedeutung, sondern dient zur Abgren­
zung des durch die Methode total bestrichenen Bereiches. 
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Bild 1. Stabilitätsberechnung für Gleitkreise mit pessimistisch ange­
nommenem Scherwinkel (<!> = 26 °) und verschiedenen Werten für k 

3. Projektierungsgrundsätze und Grösse möglicher Erd­
beben 

Durch die Kenntnis der seismischen Vergangenheit 
eines Ortes kann die Häufigkeit von Erdbeben verschie­
dener Stärke ungefähr ermittelt werden. Selbstverständlich 
ist hierfür ein Seismologe heranzuziehen. Besonders wich­
tig sind in diesem Zusammenhang die Kriterien, welche 
die Beurteilung der Sicherheit beeinflussen. Die entspre­
chenden Projektierungsgrundsätze wurden vorgängig wie 
folgt festgelegt: 

1. Wahrscheinliches Ereignis: Ein Erdbeben von mittlerer 
Stärke am betreffenden Ort, welches ungefähr alle 25 
Jahre vorkommt. Der Damm muss dieses Beben ohne 
ernsthaften Schaden und ohne Einbusse seiner Funktion 
überstehen können. 

2. Wenig wahrscheinliches Ereignis: Ein an diesem Ort 
starkes Erdbeben, das sich während der Lebensdauer des 
Dammes einmal ereignen könnte. Dieses Beben mag in 
Kombination mit allen anderen Belastungen einen ge­
wissen Schaden verursachen. 

3. Extremes Ereignis: Ein an diesem Ort unwahrscheinlich 
starkes Erdbeben, welches während der Lebensdauer des 
Projektes vermutlich nie vorkommt. Eine derart extreme 
Beanspruchung würde gewisse bedeutende Verformun­
gen verursachen, welche grössere Reparaturen erfordern 
würden, verbunden mit einer zeitweisen Stillegung der 
Anlagen. Trotz allem dürfen auf keinen Fall Schäden 
entstehen, die eine Überflutung der Gegend flussabwärts 
zur Folge hätten. 

Diese Grundsätze zur Projektierung sind in gewisser 
Hinsicht analog jenen, welche für Reaktoranlagen vorge­
schlagen wurden [3], j edoch ist die dritte Bedingung be­
deutend vorsichtiger formuliert als dort. 
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4. Dynamische Bodeneigenschaften 

Die dynamischen Bodeneigenschaften beeinflussen den 
Damm auf zwei Arten : 1 .  Die elastischen und plastischen 
Bodeneigenschaften bestimmen das dynamische Verhalten 
des Dammes als Ganzes (Eigenschwingung usw.) ; 2. Die 
dynamische Scherfestigkeit unter diesen Belastungen be­
stimmt ihrerseits die möglichen Verschiebungen von Teilen 
des Dammes (Stabilität). 

Der Schermodul des Schüttmaterials und des natür­
lichen Untergrundes des Dammes sind massgebend für das 
Schwingungsverhalten des Dammes. Der Schermodul des 
Untergrundes kann durch geophysikalische Feldversuche 
relativ einfach ermittelt werden. Allerdings erfordert dies 
eine besondere Messtechnik und besondere elektronische 
Apparaturen, weil die üblichen seismischen Versuche (Re­
fraktionsmethode) normalerweise nur die Druckwellenge­
schwindigkeit anstelle der Scherwellengeschwindigkeit 
messen. 

Der Dämpfungsfaktor wird durch dynamische Triaxial­
versuche im Laboratorium unter verschiedenen Bedingungen 
bestimmt. 

Die Scherfestigkeit von Bodenmaterialien kann unter 
zyklischer Belastung beträchtlich geringer sein als unter 
statischer Last. Dies trifft in besonderem Masse zu für 
Sande und Silte in gesättigter, loser Lagerung, welche sich 
nicht nur durch bedeutend grössere Verformungen aus­
zeichnen, sondern sogar jegliche Festigkeit verlieren können, 
treffend als «Verflüssigung» (Liquefaction) bezeichnet. Die 
Verflüssigung dieser Art war Ursache dramatischer Scha­
denfälle sowohl von natürlichen Böschungen als auch von 
künstlichen Schüttungen, wie sie zum Beispiel bei elf Erd­
dämmen in Chile während des gleichen Erdbebens im März 
1965 [4] eingetreten sind und den Verlust von Hunderten 
von Menschenleben verursacht haben. 

Das Phänomen der Verflüssigung wurde erst kürzlich 
in genau kontrollierten Laborversuchen nachgeahmt. Selbst­
verständlich müssen alle Vorkehrungen getroffen werden, 
um jegliche Bedingung, welche zu derartiger Verflüssigung 
führt, sowohl im Damm als auch in der Fundation auszu­
schliessen. Beiläufig erwähnt gilt diese Gefahr der Ver­
flüssigung nicht nur für Dämme, sondern auch für andere 
Bauten wie Ufermauern und Brückenfundationen. 

Aber auch dynamisch weniger empfindliche Mate­
rialien wie tonige Silte zeigen ein deutlich plastischeres 
Verhalten als unter statischen Bedingungen. Die pulsierende 
Belastung erzeugt mit jedem Lastzyklus einen gewissen 
VerformungsanteiL Im gleichen Rhythmus baut sich eine 
stufenweise zunehmende Porenwasserspannung mit dem 
entsprechenden festigkeitsvermindernden Einfluss auf. Aus 
praktischen Gründen hat sich für diese Probleme eine 
Definition der dynamischen Scherfestigkeit bewährt, welche 
bestimmt wird durch die Deviatorspannung 112 (cr1 - cra), 
welche mit zehn Lastwechseln 10 % Deformation erzeugt. 
Einschliesslich der Wirkung anisotrop konsolidierter Pro­
ben wurde in einem Beispiel folgender Bereich der dyna-

Bild 2. Kritische Gleitkreise 
der Erdbebenberechnung 

Nr. 3, <I> 32 °, kcr 0,38 
Nr. 4, <!> 26 ° ,  kC1' 0,28 
Nr. 6, <!> 20 °, kc,. 0,16 
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Bild 3. Kritische Beschleunigung kcr für 
Gleitkreise 

mischen Scherfestigkeit <Pc erhalten (keine Kohäsion) : opti­
mistisch 32 °, pessimistisch 26 °, extrem 20 °. 
<Pc ist definiert als tang <l'c = Sayn j Ufc, wobei Sayn = dyna­
mische Scherfestigkeit Vz (u1 - ua), definiert durch 10 % 

Deformation mit zehn Lastzyklen ; utc = ua = Konsolida­
tionsspannung. 

Die statische Scherfestigkeit beträgt vergleichsweise 
<I>' = 31 ° (effektiver Reibungswinkel). Die ermittelte dyna­
mische Scherfestigkeit bildet den Ausgangspunkt für die 
zugehörige Stabilitätsberechnung. 

S. Verhalten des Dammes 
Ausgehend von den gemessenen dynamischen Boden­

eigenschaften sowie den auf statistischer Grundlage ermit­
telten Erdbeben kann nun das Schwingungsverhalten des 
Dammes durch Heranziehen eines mathematischen Mo­
delles gefunden werden. Die Berechnung als Ganzes ist 
eher komplex und besteht aus fünf abgetrennten Unter­
systemen, wobei jedes für die elektronische Berechnung 
programmiert wurde. Die Grundzüge dieser Systeme sind 
folgende: 

5 . 1 . Berechnung der kritischen Beschleunigung 

Mit der gemessenen dynamischen Scherfestigkeit und 
der Geometrie des Dammes kann eine übliche Stabilitäts­
berechnung durchgeführt werden, sowohl für kreiszylind­
rische Gleitflächen als auch für andere Fälle wie bei­
spielsweise horizontales Abscheren. Werden die gleichen 
Gleitkreise mit variierender horizontaler Erdbebenbeschleu­
nigung berechnet (nach der genauen Methode von Janbu 
mit mehrfacher Iteration), so ergeben sich Werte für den 
Sicherheitsfaktor F gernäss Bild 1 .  

Die Kurven zeigen, dass e s  offenbar für jeden Gleit­
kreis eine Beschleunigung gibt, bei welcher der Sicher­
heitsfaktor F = 1 ,0 wird. Diese Beschleunigung ist somit 
kritisch und wird als kcr bezeichnet. Der Dammquerschnitt,, 
Bild 2, zeigt die berechneten Gleitkreise. Mit zunehmenden 
Erdbeschleunigungen werden die Gleitkreise immer tiefer 
und flacher. Grundsätzlich die selben Ergebnisse sind dar-

BHd 5. Mathematisches Modell 
zur Berechnung des dynamischen 
Verformungsverhaltens mittels par­
alleler Balken, untereinander ver­
bunden durch gedämpfte Federn 
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Bild 4. Kritische Beschleunigung kcr für horizontales 
Abscheren 

gestellt in Bild 3, diesmal bezogen auf die kritische Be­
schleunigung kcr. Es fällt auf, dass in jedem der drei dar­
gestellten Fälle die Kurven für kcr äusserst flach ver­
laufen, so dass es schwer fällt, festzustellen, welcher Gleit­
kreis nun der kritischste ist. Vor allem aber deutet dies 
darauf hin, dass offenbar ein breiter Bereich des Dammes 
durch die Beschleunigung praktisch gleichzeitig kritisch 
wird. Dies weist als weitere Folgerung auf einen «Zonen­
bruch» hin. 

Ein anderes Programm berechnet den einfachen Fall 
horizontalen Abseherens des Dammes. Es ist klar, dass 
dieser Fall kaum kritischer sein kann als die Gleitkreise, 
er hat aber den Vorteil, dass dadurch ein vollständiges 
Bild der Verhältnisse über die gesamte Höhe des Damm­
querschnittes hervorgeht (Bild 4). Das selbe Ergebnis be­
stätigt sich: äusserst flache Kurven für kcr, ein breiter Teil 
des Dammes wird gleichzeitig kritisch und zeigt damit 
Tendenz zu Zonenbruch. 

5 .  2. Schwingungsverhalten des Dammes 

Dieser Abschnitt bildet das eigentliche Kernstück der 
Berechnungsmethode. Jeder Erddamm besteht aus elasto­
plastischem Material und ist daher nicht absolut steif. 
Durch die Bewegungen des Erdbebens verformt sich der 
Damm, und entsprechend pflanzen sich zyklisch wechselnde 
Spannungen im Damm fort, welche von den Materialien 
und der Geometrie abhängen. 

Die Wirkung von Erdbeben auf Erddämme wurde von 
N. M. Newmark [5], N. N. Ambraseys und K. S. Sarma [6] 
und H. B. Seed und H. B. Martin [7] behandelt. Ein Erd­
beben mit der gleichen Frequenz wie die Eigenfrequenz 
des Dammes verursacht die stärkste Reaktion, während 
andere Erdbebenfrequenzen einen schwächeren Einfluss 
haben. Das verwendete mathematische Modell, Bild 5, zur 
Nachbildung dieser natürlichen Eigenschaften besteht in 
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einer Reihe paralleler Scherbalken, die mit gedämpften 
Federn gegenseitig verbunden sind. Die Theorie beruht 
darauf, dass die seismische Erregbarkeit alluvialer Boden­
schichten über dem Fels eine Funktion des Schermoduls 
und damit der Scherwellengeschwindigkeit ist. Das Modell 
eignet sich sowohl für Fälle mit unterschiedlichen Boden­
schichten als auch für jede Form von Damm. 

Zur Berechnung wird ein für diesen Zweck abgewan­
deltes Computerprogramm, ursprünglich verfasst von I. M. 

Idriss und H. B. Seed [8], verwendet. Das Programm be­
nötigt als Eingabe als typisch erachtete Erdbeben-Accelero­
gramme, die Dammgeometrie sowie gewisse Bodeneigen­
schaften. Als Ergebnis werden unter anderem in konti­
nuierlicher Folge Beschleunigungen, Geschwindigkeiten und 
Verschiebungen auf zahlreichen Koten vom Fels bis zur 
Dammkrone ausgedrückt. In gewissen Fällen sind die 
berechneten Beschleunigungen im Damm höher als die mit 
der Stabilitätsberechnung zuvor ermittelte kritische Be­
schleunigung kcr, somit muss ein momentaner Gleitzustand 
der Böschung herrschen, der entsprechende Verschiebungen 
verursacht. 

Ein typisches Beispiel des Schwingungsverhaltens des 
Dammes zeigt Bild 6: Im Felsuntergrund (Niveau Nr. 13) 
wird das Beben eingegeben, in diesem Fall das Accelero­
gramm des El Centro-Erdbebens (Kalifornien) vom 1 8 .  Mai 
1940, vergrössert mit dem Faktor n = 1 ,4 zur Nachahmung 
eines Bebens Magnitud 8. Die anderen Linien zeigen die 
Beschleunigungen auf höheren Koten. Die weitesten Aus­
schläge werden an der Krone verzeichnet. Der Vergleich 
dieser beiden extremen Kurven zeigt den unregelmässigen 
und zackigen Charakter des Erdbebens im Fels und die 
relativ ausgeglättete und regelmässige Schwingung auf der 
Dammkrone. Der weitaus wichtigste Unterschied liegt aber 
in der Tatsache begründet, dass die Spitzenbeschleunigun­
gen auf der Krone sehr viel grösser sind und bedeutend 
länger dauern. Die bisherige Methode - welche annimmt, 
der Damm sei ein starrer Körper mit gleichen Beschleuni­
gungen von unten bis oben - scheint demzufolge deutlich 
auf der unsicheren Seite zu liegen. 

? 
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Bild 7 veranschaulicht entsprechend einen Zeitpunkt 
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mit erheblicher Beschleunigung auf der Krone, die den 
mehrfachen Betrag des Erdbebens erreichen kann. Die 
Tatsache, dass im unteren Teil des Diagrammes die Be­
schleunigungen in diesem Augenblick umgekehrt gerichtet 
sind, rührt von der Phasenverschiebung zwischen Fels und 
Krone her. Dieses Bild stellt wohl die Tatsache ausser 
Zweifel, dass die verschiedenen Teile des Dammes ausser­
ordentlich unterschiedliche Kräfte erfahren können. 

5 . 3. Damm-Verschiebungen 

Schliesslich hat eine weitere Berechnung die tatsäch­
liche Auswirkung auf den Damm zu ermitteln. Wie er­
wähnt, übersteigen die Beschleunigungen zeitweise die kri­
tische. Aus der Doppelintegration über die betreffenden 
Zeitintervalle geht die maximal mögliche Verschiebung pro 
Beschleunigungsspitze hervor. Entsprechend den eingangs 
erwähnten Erdbebenstärken und dem Verfahren der ex­
tremen Grenzen wurden diese Verschiebungen für eine 
Reihe von Fällen systematisch berechnet und in den Bil­
dern 8 und 9 graphisch dargestellt. Bild 8 erlaubt beson­
ders die Auswirkungen verschiedener Bruchmechanismen 
miteinander zu vergleichen, während im Bild 9 die als hori­
zontal berechneten Verschiebungen mit der Neigung der 
1 : 3 geneigten luftseitigen Böschung in Beziehung gesetzt 
werden, so dass sich daraus die entsprechende Setzung 
der Krone abschätzen lässt. 

6. Schlussfolgerungen 

Die pulsierenden Belastungen eines Erdbebens verur­
sachen in einem Damm Spannungen, welche die dyna­
mische Scherfestigkeit während kurzen Augenblicken über­
steigen können und dadurch zu Verschiebungen der Bö­
schungen führen. Durch eine kürzlich entwickelte Methode, 
welche entsprechende Feld- und Laborversuche erfordert 
sowie ein mathematisches Modell des Dammes einschliesst, 
ist es heute möglich, die Grössenordnung von zu erwar­
tenden Verformungen abzuschätzen. Damit wird es mög­
lich, die Sicherheit eines Dammes auf Grund möglicher 
Beschädigungen zu beurteilen, statt einen Sicherheit vor­
spiegelnden Faktor F anzunehmen. 
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Bild 7. Beschleunigung der Dammkrone im Zeitpunkt des Maximums 

Des weiteren beweist die Studie, dass Erdbeben be­
deutend höhere Spannungen in einem Damm erzeugen 
können als jeder andere Belastungsfall, wobei aber gleich­
zeitig nicht die statische, sondern die meist geringere dyna­
mische Scherfestigkeit massgebend ist. Daraus ergibt sich, 
dass die Sicherheit des Dammes tatsächlich erschreckend 
unter dem liegen kann, was auf Grund früherer Methoden 
zu erwarten gewesen wäre. Besonders ungünstige Bedin­
gungen liegen dann vor, wenn die Eigenfrequenz des 
Dammes nahe bei den zu erwartenden Erdbebenfrequenzen 
liegt. 

Aus der Erfahrung mit den erfolgten Anwendungen zu 
schliessen, gestattet die Methode nicht nur, eine erhöhte 
effektive Sicherheit einzuschliessen, sondern gibt vor allem 
die Möglichkeit, Schwächestellen schon im Projektierungs­
stadium zu erkennen. Ihre besondere praktische Bedeutung 
liegt darin, dass sie erlaubt, auf realer Grundlage ein erd­
bebensicheres B auwerk zu planen. Die Folgerungen daraus 
berühren die Bemessung der Böschungsneigungen, des Ma­
terialverdichtungsgrades, des Freibordes sowie das Filter­
und Drainagesystem einschliesslich Schutzvorkehrungen 
gegen Risse. 

Gesamthaft lässt sich feststellen, dass die dynamische 
Berechnung von Dämmen gegen Erdbeben - weil ver­
bunden mit der gewaltigen Überflutungsgefahr im Falle 
eines Dammbruches - einen besonders kritischen Belastungs­
fall erfasst und damit, wenn auch mit gewissem Aufwand 
verbunden, sich heute rechtfertigt, und zwar sowohl für 
projektierte als auch zur Überprüfung bestehender Dämme 
gewisser Grösse. Grundsätzlich wird die selbe dynamische 
Berechnungsmethode auch verwendet zur Beurteilung von 
Fundationsproblemen, zum Beispiel bei Reaktorbauten oder 
Brücken. 
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