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DIE PFAHLFUNDATION DER AUTOBAHNBRÜCKE VILLENEUVE 
Projekt : Ing. Büro Bernardi, Zürich 
Ausführung : Losinger AG Spezialarbeiten 

EINLEITUNG 

Da über die Geologie der Ebene von Villeneuve und die vorbe
reitenden Untersuchungen für den Brückenbau Herr Koch 
berichtet, wird hier auf die D arstellung der Ausführungsprobleme 
der Pfahlfundation eingegangen. Und zwar berichte ich im ersten 
Kapitel über die von der Unternehmung auf eigene Initiative 
unternommene zweite Probebelastungskampagne mit Lösinger
Injektionspfählen auf dem Platz Cöte montagne (Bild 8). Dann 
wird der Herstellungsvorgang des LS-Pfahles erklärt. 

Im dritten Kapitel wird auf die im Verlaufe der Pfählungsarbei
ten aufgetauchten Probleme eingegangen. Im vierten Kapitel 
gebe ich Auskunft über das bis heute beobachtete Setzungsver
halten der Brücke. Und in einem fünften Kapitel werde ich mir 
noch einige Bemerkungen zur Tragfähigkeit und deren Bestim
mung von Pfählen in Si!tböden erlauben. 

1 .  KAPITEL 

Kommen wir also zum Kapitel über die Belastungsproben mit 
den LS-Pfählen. 
Die von Herrn Koch dargelegten Versuchsergebnisse der ersten 
Serie von Belastungsversuchen haben uns veranlasst, nach einem 
Pfahl zu suchen, welcher in sich die Vorteile des Zeissl-Ortsbeton
Rammpfahles mit denjenigen eines Injektionspfahles vereinigt. Am 
besten schien sich hier der neu entwickelte Losinger-Injektions
pfahl, kurz LS-Pfahl zu eignen. (Bild 1 ). 
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Um bei dem vorgesehenen Submissionswettbewerb den Pfahl mit 
gutem Gewissen anbieten zu können, musste er allerdings noch 
getestet werden. Das Bureau des Autoroutes stellte uns in verdan
kenswerter Weise den Platz der ersten Versuche noch einmal zur 
Verfügung, so dass direkte Vergleiche gezogen werden konnten. 
Im Sommer 1 967 wurden die Probepfähle hergestellt. Zur Prü
fung der 4 Druckpfähle waren noch 3 Doppelpfähle als Zugpfäh
le in der im Bild sichtbaren Anordnung notwendig. 2 Druckpfäh
le waren 27 m und 2 nur 20 m lang. (Bild 2). 
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Bild 2 

Im Bild 2 sehen Sie die Resultate der Belastungsproben. 
Bei allen Pfählen wurde die von der Versuchseinrichtung her 
mögliche Maximallast von 300 t erreicht, bei Setzungen zwischen 
35 und 47 mm. Die Unterschiede im Setzungsverhalten sind rela
tiv klein. 

Auf Grund der Resultate dieser Probebelastung und unter Hinzu
ziehung von Werten aus der ersten Serie von Belastungsproben 
wurde nun im geologischen Profil für jede Bodenart ein Grenz
wert der Mantelreibung so bestimmt, dass sich beim Probepfahl 
zusammengezählt wieder die gemessenen 300 t ergeben. Im Torf 
wird keine Mantelreibung berücksichtigt. 



Im Sand siltig oder kiesig 
Silt sandig 
Silt tonig 

8.9 to/m2 
6.7 
4.5 

Bezogen sind diese Werte auf den mittleren Pfahldurchmesser. 

Auf die ganze Länge der Brücke angewendet, ergeben sich so bei 
gleicher Pfahllast je nach den örtlichen Verhältnissen verschiedene 
Pfahllängen. (Bild 4). Diese variieren von 17 m Seite St. Maurice 
bis 27 m im schlechtesten B ereich in der Mitte und betragen 
Seite Lausanne ca. 20 m. 
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Bild 3 

2. KAPITEL 

Bevor ich zu em1gen Ausführungsproblemen übergehe, möchte 
ich nun kurz den Herstellungsvorgang des LS-Pfahles erläutern: 

Ausgangspunkt ist ein starkwandiges Rammrohr, es ist unten mit 
einem vergrösserten Deckel verschlossen. Seitlich sind Injektions
rohre angebracht, welche unmittelbar über dem Deckel enden. 
In Phase 2 wird das Rohr gerammt, wobei gleichzeitig der ent
stehende Hohlraum zwischen Erde und Rohr mit Colcrete-Mörtel 
verpresst wird. 

In Phase 2a, hier nicht dargestellt, wird wenn nötig das Ramm
rohr mitsamt Injektionsleitungen durch ein Aufsatzstück verlän
gert. 

2 3 4 5 

a) Abschlussdeckel 
b) Rammrohr 
c) Injektionsleitung 
d) Mörtelpumpe 
e) Beton-Einfülltrichter 
f) Armierung 
g) Betonvibrator 

Bild 4: Herstellungsvorgang 
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In der dritten Phase wird nach erreichen der erforderlichen Ramm
tiefe ins leere Rohrinnere die Armierung eingesetzt, der Vibrator 
hineingehängt und Beton aufgefüllt. 

In Phase 4 wird unter gleichzeitigem vibrieren das Rammrohr ge
zogen. Der Deckel bleibt im Boden und der Beton kann ausflies
sen. Je nach Bedarf wird noch weiter Mörtel verpresst 

Phase 5 zeigt den fertigen Pfahl. Er hat je nach Verpressfaktor 
einen mittleren Durchmesser von 70 bis 75 cm. Davon entfallen 
ca. 50 cm auf den Betonkern. Die Armierung richtet sich nach 
der zu erwartenden Biegebeanspruchung. Der Beton ist mit einem 
Innenvibrator vibriert. Die einwandfreie Herstellung des Pfahles 
wird durch eine lückenlose Notierung der verpressten Mörtelmen
gen und des Betonausflusses überwacht. 

Bild 5: Der verwendete untere Abschlussdeckel sowie das 
Rammrohr mit den Injektionsleitungen 

Bild 6: Rohrverlängerung mit den Kupplungen der beiden 
Injektionsleitungen. 



3. KAPITEL 

Im folgenden komme ich nun auf einige im Verlaufe der Pfäh
lungsarbeiten aufgetauchten Probleme zu sprechen : 

VILLENEUVE SITUATION 

Bild 7 

Das allgemeine Bauprogramm erforderte für die Ausführung der 
420 vorgesehenen Pfähle den Einsatz von zwei Ramm- und lnjek
tionsequipen. Die erste Ramme begann mit der Herstellung den 
zwischen dem Kanal "Eau froide" und der Simplonlinie gelege
nen Pfählen. Die zweite Ramme startete am Fusse der Weinberge 
Seite Lausanne. Für diese, am Rande gelegenen Fundamente 
wurde der Injektionsmörtel in kleinen, beweglichen Anlagen her
gestellt. 

Bild 8: Ueberblick über die Zufahrtsstrasse und der 
Pfeilerbankette 

Später erfolgte die Aufbereitung von einer automatischen Anlage 
im Zentrum aus. Bei Förderweiten über 3 00 m wurde eine 
Mörtelpumpstation zwischengeschaltet. 

Zur Kontrolle wurde bei jedem Pfahl die Eindringung bei der 
letzten Hitze, die Pfahllänge, der Mörtelverbrauch und der Beton
verbrauch rapportiert. Zusätzlich wurden von je einem Pfahl pro 
Bankett durchgehende Ramm-, Injektions- und Betonierprotokolle 
aufgenommen. 

Bild 9: Mörtelaufbereitungsanlage 

Wie stark die Rammprotokolle voneinander differieren, ist aus 
Bild 10 zu sehen : Rechts das "beste" Rammdiagramm aus 
einem Bankett in der Nähe der Simplonlinie. Der an sich locker 
gelagerte sittige Sand wird durch das Rammen so verdichtet, dass 
bei 12 m Tiefe so hohe Rammwiderstände auftreten, dass der 
Pfahl hier abgestellt werden kann. Er wird als Standpfahl tragen. 

Links das "schlechteste" Rammdiagramm: In 26 m Tiefe noch 
60 cm Eindringung pro Hitze. Total beim langen Pfahl nur 280 
Rammschläge gegenüber 1200 beim kurzen Pfahl. Boden gernäss 
Sondierbohrung: Leicht sittiger Sand, locker beim kurzen Pfahl, 
sandig-toniger Silt praktisch auf die ganze Länge beim langen 
Pfahl. Gemessene Bankettsetzung: Langer Pfahl 14 mm, kurzer 
Pfahl 11 mm. 

RAMMDIAGRAMME 
Pfahl 24A Pfahl 138C 

Bodenwiderstand beim Rammen 
des Rohres noch Stern 

Bild 10 
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Einfluss der Standzeit des Pfahls auf die Tragfähigkeit 
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Dieser grosse Wechsel in den Pfahllängen und den Rammwider
ständen stimmte im grossen ganzen mit den Resultaten der Son
dierungen überein. Im Detail traten aber doch erhebliche Unter
schiede auf, welche bei der Ueberwachung der Baustelle rasche 
Entscheide betreffend die Pfahllänge erforderten. Dabei musste 
selbstverständlich bei allen Abweichungen vom Projekt das Ein
verständnis der örtlichen B auleitung, d.h. des "Bureau des Auto
routes" eingeholt werden, welches sich seinerseits durch die 
Herren Professoren Panchaud und Bonnard beraten liess. 

Die Verantwortung für die Tragfähigkeit und das Setzungsverhal
ten lag aber letztlich bei der Unternehmung. Die auftauchenden 
Probleme konnten jeweilen rasch und im gegenseitigen Einverneh
men gelöst werden. 

Im Bild 3 sind die der Offerte zugrunde gelegten Pfahllängen 
mit den tatsächlich ausgeführten verglichen: 

Seite St. Maurice, mussten die Pfähle nicht auf die voraus
berechnete Tiefe gerammt werden. Auf Grund der letzten Hitze 
beim Rammen sind sie als Standpfähle zu betrachten. In der 
mittleren Partie waren die Bodenverhältnisse beim Rammen eher 
schlechter als erwartet. Die bescheidenen aufgetretenen Setzungen 
deuten aber darauf hin, dass der Boden in der Zeit zwischen 
Pfahlherstellung und Belastung konsolidierte und die Tragfähigkeit 
der Pfähle dadurch eine zusätzliche Sicherheit aufweist. 
Im Abschnitt Seite Lausanne sind die Pfähle mit einzelnen Ab
weichungen eher etwas länger als vorausberechnet. 

4. KAPITEL 

Ueber die gemessenen Fundamentsetzungen möchte ich noch 
folgendes bemerken: 
Schon im Submissionswettbewerb war eine Setzungsprognose ver
langt. Wir haben uns bei der B erechnung auf Setzungsmessungen 
an den grossen Oeltanks in der Nähe des Viadukts gestützt und 
mit einem mittleren ME-Wert des Bodens von 1 35 kg/cm2 gerech
net. Unter Berücksichtigung der Einzelsetzung des Pfahles unter 
Nutzlast plus die Gruppenwirkung lautete die Prognose 1 9  mm, 
wobei wir hofften, durch Variation in der Pfahllänge dieses Mass 
auf die ganze Brückenlänge ca. konstant halten zu können. Die 
6 Pfähle pro Bankett sind ständig mit 95 to/Pfahl belastet. Bei 
voller Nutzlast sind es 1 20 to und bei ungünstiger Kombination 
von Brems- und Windkräften können Eckpfähle kurzfristig noch 
höhere Lasten erhalten. 
Die Setzungsmessungen waren so organisiert, dass schon nach 
dem Betonieren der Bankette Messbolzen gesetzt und einnivelliert 
wurden. Nach dem Hochziehen der Pfeiler erfolgte die zweite 
Messung. 

Der Einbau der Träger mit dem Dessi-Gerüst belastete dann die 
Pfeiler bereits mit der vollen Last, das heisst Eigengewicht plus 
Nutzlast. In dieser Phase ist dann auch der grösste Teil der Setz
ungen aufgetreten. Die späteren Kontrollen ergaben nur noch be
scheidene Nachsetzungen von 0 bis 5 mm. lm Bild sind unten 
die gemessenen Setzungen eingetragen. Der absolut grösste 
Wert von 20 mm beim letzten Pfeiler scheint bereits durch 
die Schüttung des 5 m hohen Anschlussdammes verursacht zu 
sein, anschliessend relativ gleichmässige Werte zwischen 7 
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und 1 6  mm. Im schlechtesten Bereich ein Anstieg auf ca. 1 8  mm, 
dann eine Zone mit Setzungen um 8 mm. Seite Lausanne noch
mals 5 Pfeilerpaare mit Setzungen um 17 mm. 

Eine Gesetzmässigkeit kann meines Erachtens nicht festgestellt 
werden; im grossen ganzen war aber die Prognose von 1 9  mm 
jedoch ziemlich zutreffend. Der grösste Setzungsunterschied 
zwischen zwei benachbarten Pfeilern beträgt 1 0  mm. Von der 
Statik her wären 20 mm tolerierbar. Zu beachten ist noch, dass 
die flach gegründeten Pfeiler im Schuttkegel des Cöne de Ia Ti
niere bedeutend grössere Setzungen bis zu 50 mm erlitten. Man 
kann also sagen, dass es uns mit den LS-Pfählen gelungen ist, ein 
sehr gleichmässiges Setzungsverhalten in stark wechselndem Un
tergrund zu erzielen. 

5. KAPITEL 

Ich habe mir nun die Frage gestellt, ob man aus den 2 Serien 
von Belastungsversuchen und den Setzungsmessungen am fertigen 
Bauwerk allgemein etwas zur Tragfähigkeitsbestimmung von Pfäh
len in Siltböden beitragen kann. 

Vorerst habe ich zu den Belastungsversuchen noch etwas nachzu
tragen : Mit den Belastungsversuchen an den LS-Injektionspfählen 
unterzogen wir auch einen Zeissl-Pfahl aus der ersten Probebela
stungsserie noch einmal einer Belastungsprobe. 

Der Versuch musste leider bei 1 60 to wegen Bruches der Zug
eisen abgebrochen werden. Diese 1 60 to auf einem Zeissl-Pfahl, 
der bei den ersten Versuchen bei 1 20 to am Ende seiner Trag
kraft angelangt war, waren derart überraschend, dass niemand so 
recht an die Richtigkeit des Resultates glaubte. In der Zwischen
zeit konnten aber noch weitere Probebelastungen an anderen Pfäh
len nach ca. 3 Monaten wiederholt werden und jedesmal war eine 
bedeutende Zunahme der Tragfähigkeit gegenüber der ersten Be
lastung am ca. 3 Wochen alten Pfahl zu beobachten. (Bild 1 1) 

Bild 12 

Im Bild 1 1  habe ich die Bruchlast bei der zweiten Belastung der 
Pfähle mit 1 00 % angenommen und die Zunahme zwischen der 
ersten und der zweiten Belastung in Funktion der Zeit aufgezeich
net. Man sieht daraus, dass der Zeissl-Pfahl in Villeneuve vom 
ersten Versuch am 60 Tage alten Pfahl bis zur zweiten Probe 
nach 3 Jahren von 60 % auf 1 00 % besser geworden ist. 

Eine ähnliche Zunahme wurde an einem allerdings wesentlich 
jüngeren LS-Pfahl in Nidau beobachtet. Der Boden bestand vor
wiegend aus tonigem Silt. 
Weniger ausgeprägt, aber doch nicht zu vernachlässigen war die 
Zunahme der Mantelreibung von Holz- und Eisenbetonpfählen in 
tonigem Silt in Arbon zwischen dem 1 4ten und dem lüü ten Tag. 
Alle diese Pfähle sind schwimmend und 20 oder mehr m lang. 
Bei der Berechnung der Mantelreibung wurde der Spitzenwider
stand vernachlässigt. 
Wann man noch die Versuche von Schenk an Pfählen im Sand 
berücksichtigt, scheint es ziemlich sicher, dass die Bruchmantel
reibung bei Reibungspfählen im Laufe der Zeit zunimmt. Dabei 



vermute ich, dass Injektionspfähle relativ bald ihre volle Tragfähig
keit erreichen, während es bei Ortsbeton-Rammpfählen länger geht 
bis der um den Pfahl entstandene gestörte Bereich wieder konso
lidiert ist. 

Die spezifische Mantelreibung bezogen auf den massgebenden 
Pfahldurchmesser ist aber schlussendlich ca. gleich gross. 

Einfluss 
fähigkeif 

lnjektions
g' pfahl-
" ..Cl 
"f! 
:! c:: c 
:::!! 

(Bild 1 3) .  

der 
bei 

Standzeit auf die Trag
Reibungspfählen im Silt 

Zeit 

Zum Schluss kann man sicher sagen, dass sich die vom Bureau 
des Autoroutes frühzeitig durchgeführten Pfahlversuche für den 
Viadukt bei Villeneuve in doppelter Hinsicht gelohnt haben; ein
mal für das Bauwerk selbst: 

Es kam ein für diesen Boden besonders geeigneter Pfahl zur An
wendung und zweitens wurden allgemein für die Pfahltragfähigkeit 
in Siltböden neue Erkenntnisse gefunden. 

Ich möchte es auch nicht unterlassen, dem Bureau des Autorou
tes als Bauherrn und dem Ingenieurbüro Bernardi als Projektver
fasser für gute Zusammenarbeit bei der Lösung der nicht immer 
ganz einfachen Fundationsfragen zu danken. 

Adresse des Verfassers: 

P. EDER, dipl. lng. ETH 
Wabersackerstr. 57 
3097 Liebefeld 
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Tin§ ä part du «BULLETIN TECHNIQUE DE LA SUISSE ROMANDE», N• 3 du 5 fevrier 1972 

Gare de triage de Denges 

Pylönes CFF sur pieux - Calculs et mesures des deflexions 

par J.-C. OTT, ingenieur-conseil, et P. AMSLER, ingenieur, Geneve 

1. lntroduction 

La nouvelle gare de triage des « Chemins de Fer Fecte
raux » (CFF) a Denges [1]1 est situee en bordure de Ia 
vallee de Ia Venoge, pres de son ernbauehure dans le lac 
Leman. 

Le site est recouvert de terrains glaciaires, dont une 
epaisse couche de limon qui a donne lieu a de nombreuses 
difficultes de fondation pour !es ouvrages d'art de ! 'auto
raute Lausanne-Geneve [2] . La plate-forme ouest est 
cntaillee dans ces terrains jusqu'a une profondem de 
2 a 7 m en dessous du terrain nature!, si bien que Ia nappe 
aquifere se situe a environ 1 m seulement en dessous des 
voies. 

Aueune excavation raide creusee en dessous de Ia nappe 
ne peut subsister plus de quelques heures sans s'effondrer 
(fig. 1) . 

Le meme, terrairr excave dans Ia zone ouest, a ete mis en 
remblais utiles sur une hauteur allant jusqu'a 15m environ . 
Dans Ia zone est, une premiere couche de grave (sable + 
cailloux) a ete repandue a Ia surface de Ia plate-forme sur 
une epaisseur de 40 a 50 cm, avant Ia mise en place du 
ballast proprement dit . 

Ces conditions particulieres ont motive une etude geo
technique assez complete des caracteristiques du sol, une 
recherche du procede d'execution, le contröle de la stabilite 
des fondations des nombreux pylönes electriques . 

2. Nature des sollicitations des pylönes 

Les pylönes (fig. 2), qui supportent lignes de contact, 
jougs, lampadaires et panneaux de signalisation, sont 
relativement peu charges, mais fortement sollicites a Ia 
fiexion au niveau du sol (voir tableau I). 

En alignement, les moments fiechissants max. dans le 
sens parallele aux voies sont environ le double des moments 

1 Les chiffres entre crochets renvoient a la bibliographie 
en fin d'article. 

Fig. I. - Denges - Limon fiuent. 

fiechissants perpendiculaires. Cela est dit a Ia presence de 
jougs qui s'offrent au vent . 

En courbe, !es effets transversaux l'emportent. La moitie 
environ des moments fiechissants e�t permanente, ce qui a 
son importance pour !es sols sensibles au fiuage. 

Les tractions horizontales s'appliquent a une hauteur 
moyenne de 8 m .  La reaction verticale a Ia base de Ia 
fondation est de !'ordre de 7 tonnes . 

3. Caracteristiques des sols 

Des sondages preliminaires avec prelevements a diverses 
profondeurs avaient montre : 

1) que le terrairr nature! assez compact en surface deve
nait de plus en plus lache en profondem ; 

2) que la zone remblayee est du faisceau de triage etait 
plus compacte que Ia zone ouest en deblais ; 

3) que Ia couche de grave placee en surface dans la zone 
ouest est compacte . 

TABLEAU I 

Moments de flexion d la base des pyl6nes 
en tm (tonne X metre) 

Nature des sollicitations I En courbe - R > 250 m I En alignement 

MX! Rupture de fils (1 sur 5) I ,37 15% I ,37 15% 
MX2 Vent parallele aux voies 8,59 85% 8,59 85% 

Total MX!+ MX2. 9,96 100% 9,96 100% 

MY! Traction p ermanente en courbe .L aux voies . 5,02 54% - -

MY2 Vent .l aux voies 4,25 46% 4,25 100% 

Total MY!+ MY2. 9,27 100% 
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Fig. 3 . - Fondation sur pieux a tete elargie avec armatures 
gainees. 
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Les caracteristiques suivantes et leurs variations a 
diverses profondeurs sont reportees au tableau II : 

y densite apparente du sol ; 

yd densite seche du sol ; 

w teneur en eau naturelle ; 

q� resistance au poin.yonnement mesuree au penetro
metre de poche (gradue en resistance a l'ecrasement 
simple - kg/cm2). 

Les resultats en « italiques » correspondent a un terrairr 
remblaye. 

Les terrains rapportes en surface sont des graves (sable + 
gravier 0 max. 40 mm) et le terrairr nature] limoneux 
devient fluent sous la nappe aquifere. 

4. Choix des types de socles 

Les conditions a respecter etaient les suivantes : 

1) Sollicitations en service selon tableau I .  
2) Utilisation des pylönes normalises, boulonnes sur 

socles. 
3) Execution avec des dimensions Standards avec un 

minimum de types diiferents. 
4) Adaptation aux caracteristiques du sol ne permettant 

pas d'ouvrir des fouilles non blindees. 
5) Boues de forage prohibees pour eviter de salir les 

ballasts deja en place. 
6) Inclinaison max. sous les sollicitations de service 1 %. 
7) Resistance au renversement egale a la resistance de la 

superstructure. 
8) Largeur du socle limitee a 0,80 m dans l'entrevoie 

pour laisser passer la bourreuse. 
9) Implantation precise. 

Les sondages de reconnaissance a Ia tariere de 0 700 mm 
ayant bien marche, on adopta une fondation sur pieux 
egalement fores a la tariere, munis d'une tete elargie en 
champignon qui mobilise le mieux les reactions du so! 
en surface (fig. 3). 



Seule Ia profondeur varie pour s'adapter aux sollicita
tions variables. Elle etait limitee cependant a 2 ,80 m par 
Ia machine a disposition. 

5. Mode d'execution 

Les operations se succedent comme il suit : 

1) Excavation rapide du trou au moyen de Ia tariere a 
moteur « Jaques » mise a disposition par Ia SNCF. 
Diametre modifie porte a 80 cm (fig. 4). 

2) Elargissement du haut du forage en coupant a la pelle 
Je biais du champignon. Le materiau tombant au fond 
du forage est extrait a son tour au moyen de Ia tariere. 

3) Introduction de Ia cage d'armature prefabriquee 
munie d'un tube d'injection '//' et entouree d'une 
gaine en plastique sur des lambourdes longitudinales 
en bois introduites entre !es frettes spirales de 
l'armature et Ia gaine (Brevet suisse n° 446/204 -

Brevet fran'<ais n° 1 .550 .295) (fig. 5) .  
4) Betonnage aussitöt apres Ia pose de Ia cage d'arma

ture avant que l'espace entre Ia poche de protection 
et Je so! ne se referme. Au prealable , l'eau de forage 
etait epuisee apres Ia pose de Ia cage au moyen d'une 
petite pompe a moteur . 

5) Pose des boulons d'ancrage fixes sur des gabarits 
« ad hoc » penetrant dans Ia cage d'armature, 
reglage en plan et en altitude. 

6) Betonnage du haut du fett du pieu et du champignon. 
7) lnjection a faible pression (maximum 3 kg/cm2) de 

la base du fflt au moyen de coulis de ciment. 
8) Coffrage du socle hors sol et mise en place des 

coffrages perdus en «Eternit» pour !es sorties de 
cäbles. 

9) Betonnage et finition des surfaces apparentes des 
socles. 

La perforation etait assez rapide et Je terrain assez peu 
permeable pour que l'on ait le temps de descendre dans Je 
forage a l'abri de Ia cage d'armature gainee jouant le röle 
de protection et d'y proceder aux mesures complemen
taires decrites plus Ioin : mesure du MEH a divers niveaux, 
mesure au penetrometre de poche de Ia reststance au poin
'<onnement des parois du forage. 

Ces mesures etaient destinees a fournir !es donnees 
necessaires au calcul de Ia profondeur d'encastrement dans 
!es zones les plus mauvaises. 

6. Essais de charges horizontaux MEH avec plaque 
et relation avec Ia resistance mesuree au pene
trometre de poche 

Dans Ia zone ouest du faisceau de triage, Ia resistance qu * 

au penetrometre de poche a ete determinee dans 7 forages 
Iors de Ia 2e campagne de construction des fondations au 
printemps 1967 (tableau II). 

Pour Ia couche superieure, dont l'epaisseur est partout 
inferieure au metre, les resistances sont bonnes a tres 
bonnes, c'est-a-dire superieures a 3 kg/cm2• En dessous 
de cette couche resistante, le so! presente des resistances 
faibles, voire tres faibles suivant Ia zone du faisceau de 
triage etudiee , tandis que dans !es puits se situant a Ia 
zone NE, c'est-a-dire les puits A 55 et A 41, le sous-so! 
presente tout de meme des resistances superieures a I ,70 
kg/cm2, ces valeurs tombent a environ I kg/cm2 dans Ia 
zone des mäts A 82, A 96 et A 1 11,  et meme a 0,3 kg/cm2 
dans Ia zone SE (mäts A 1 6  et A 17) .  Les mäts A 82 
et A 96 ont ete soumis aux essais de renversement decrits 
plus loin (fig. 6). 

Fig. 4. -Tariere a moteur « Jaques ». 

Fig. 5. - Cages d'armature avec leurs gaines en plastique 
(Brevet suisse no 446/204). 
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Fig. 6. - Essais au penetrometre de poche dans !es forages. 
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TABLEAU II- Caracteristiques du so/ 

Zone Faiscea u reception Faisceau recention Faisceau triage I Terrain nature! en profondem I Zone remblai Terrain nature! 

Sondage n° I 6 I 7 

Profondem I y I Y< I w 
en metres tim' tim' % 

0,60- 0,80 1,91 1,75 9,2 
0,90 - I ,00 I ,75 1,60 9,3 
I ,00- 1,10 - - -

I ,30 - I ,40 - - -

1,50 - 1,60 1,89 1,66 13.9 
2,00- 2,10 I ,65 1,52 8,1 

qu* 
kg /cm2 I q.* 

kglcm' 

0,40 4,2 2,30 
0,67 1,60 1,60 
0,94 1,75 1,20 
1,21 I ,25 1,60 
1,48 0,90 2,15 
I ,75 - 1,30 
2,02 - 0,60 

Les resultats favorables obtenus dans !es terrains rem
blayes du faisceau de reception, soit Ia forte resistance au 
penetrometre, soit !es poids specifiques apparents eleves 
ne necessitaient pas une etude plus approfondie de ces 
terrains. 

Les quelques resultats acquis permettaient sans autre un 
dimensionnement des fondations situees dans cette zone 
de Ia gare . 

Les resultats obtenus dans les terrains en place du fais
ceau de triage, par contre, posaient un problerne plus 
complexe. Les limons argileux presentaient en effet des 
caracteristiques bien plus defavorables que dans Ia zone 
voisine. Pour cette raison, il fut decide d'executer quelques 
essais de charge horizontaux MeH a l'aide d'un etai dyna
mometrique construit a cet effet. 

Cet appareil, muni de deux plaques de 200 cm2 et d'un 
etai reglable, permettait les mesures dans les puits de 
80 cm de diametre (fig. 7). Ces mesures avaient pour but 
d'etablir une relation entre Ies valeurs obtenues au pene
trometre de poche et les valeurs MeH du terrain, ces 
dernieres servant a determiner par transformation le 
module de reaction C du so!, valeur qui intervient dans les 
calcu\s de stabilite par Ia methode de Sulzherger (Processus 
du calcul selon fig. 10) .  

Fig. 7. - Etai dynamometrique. 
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I 
I 

I 

8 I 10 I II 
y Y• w y Yd w w tim' I tim' I % I tim' I tim' I I y I % tim' 

Y• I tim' % 

1,80 1,66 8,6 - - - - - -

1,64 1,49 9,9 - - - - - -

- - - - - - 2,12 1,83 15,6 
- - - 2,03 1,80 13,0 - - -

1,67 1,46 14,1 - -- - - - -

- - - - - - - - -

qu* I q.* I kglcm2 kglcm' 

3,30 I > 4,50 
1,90 > 4,50 
1,60 > 4,50 
1,90 > 4,50 
1,05 > 4,50 
0,65 > 4,50 
- -

Du 14 au 21 avril 1 967, quatre essais de charge avec 
plaques furent executes dans les puits des fondations des 
mäts d'eclairage A 41 , A 55, A 1 1 1  et A 1 6  du faisceau 
de triage. Les courbes d'enfoncement, sur lesquelles les 
valeurs MeH ont ete reportees, ont ete tracees (fig. 8) . 

Parallelement a ces essais Ia resistance au penetro
metre etait mesuree sur Ia meme couche de terrain . Ces 
deux series de valeurs ont permis l'etablissement de Ia 
courbe (fig. 9) qui donne Ia relation entre Ia resistance au 
penetrometre et Ia valeur MeH pour le palier de charge 
situe entre 0,5 kg/cm2 et 1 ,5 kg/cm2• Cette relation n'est 
valable que pour un sol donne et n'a pas un caractere 
general. 

Les 4 courbes d'enfoncement susmentionnees montrent 
de grandes variations suivant Ia nature du sol etudie ; 
alors que Ia couche de 80 cm de profondeur du puits A 41 
avait une valeur MeH entre 0,5 et 1,5 kg/cm2 de pression, 
de 1 82 kg/cm2, Ia couche situee a Ia profondeur de 2 m 
dans Je puits A 1 6  donnait une valeur de 52 kg/cm2, soit 
3,5 fois moins que Ia premiere . 

7. Methodes de calculs utilisees 

Les moments flechissants d'encastrement admissibles 
peuvent etre calcules par diverses methodes qui se sont 
developpees surtout depuis 1 948 apres le Congres de Ia 
conference intern::ttionale des grands reseaux electriques 
(CIGRE). 

Nous avons utilise: 

A) Methode de Sulzherger [6] usuelle aux CFF (Suisse) . 

B) Methode de Ramelot-Vandeperre-UIC [4, 7] usuelle 
a Ia SNCF (France). 

Rappeions rapidement les hypotheses formulees par 
ces auteurs : 

A) Methode de Sulzherger 

Sulzherger admet que le sol se defor;11e lineairement en 
fonction des contraintes . I! introduit le module de reaction 
qui est Ia pression necessaire pour enfoncer d'un centi
metre dans Je so! une surface de 1 cm2 (dimension kg/cm3). 



E 10 E 
c w 

c 

I 
� 1S UJ 

Pression sur les plaques _ en kg/cm2 

Surface de-s plaques = 
200 cm2 

-- = Fondation du pylOne A 55 

Profondeur de l'essai • 1,30 m 
MEH 05_15 = 138 kg/cm2 

qu*"' 2,12,kg/cm2 

-- = Fondation du pylOne A 111 
Profondeur de l'esso1i • 1,05 m 
MEH o,;-1,; • 84 kg/cm2 

qu*• 0,54 kg/cm2 

3,0 

Fig. 8 . - Essai de charge sur plaques verticales a l'interieur de� 
forages. 

Des reactions normales et des reactions tangentielles dues 
au frottement sont prises en consideration. II admet qu'un 
socle de fondation commence par tourner autour d'un 
point (CR) situe dans Je plan de base. Lorsque Ia sollicita
tion augmente , Je CR monte (Fig. 10) . 

Le moment de reaction se compose d'un terme relatif 
a Ia base et d'un terme relatif au fiit (parois laterales). 

a) Le module C croit lineairement avec Ia profondeur 

Dans Je cas particulier ou Je module de reaction C est 
connu a une profondeur donnee et croit Iineairement avec 
Ia profondeur, Sulzherger a etabli Ia relation entre Ia 
rotation du socle ou du fftt et le moment de reaction. On 
utilise alors !es formules du tableau 111 valables pour füt 
cylindrique : 

Notations: (ce sont celles de Sulzherger [6].) 

d 

G 

f.J. 

tg a 

diametre de Ia fondation circulaire, 

fiche de Ia fondation, 

poids total de Ia fondation + pylöne, 

coefficient de frottement entre Ia fondation 
et Je terrain , 

module de reaction dans !es surfaces verticaJts 

respectivement horizontales a Ia base de Ia 
fondation, 

tangente de !'angle de l 'inclinaison pour 
Iaquelle est calcule Je moment de resistance, 

angles d'inclinaison Iimite de validite des 
formules. 

b) Le module C varie de /a(:on quelconque 

Dans le cas ou Je module de reaction C varie de far;on 
quelconque avec Ia profondeur, Sulzherger indique une 

'E � Cl "" 
c: "' 
' • " C' 
' 

Q) ..c: () 0 c. 

Q) '1J 
� ;(ij E e ;(ij c: .., c. 
" "' 
"' () c: .s "' ·;;; 
� 

100 200 

MEH O,li-1,5 - en kg/cm2 

Fig. 9.- Correlation entre qu* et MEH· 

methode graphique pour calculer Je moment de renver
serneut Mg en partant de Ia determination du centre de 
rotation (CR), analogue au calcul de l'axe neutre d'une 
section de beton arme. Cette methode generale, qui a ete 
utilisee pour !es fondations de Denges, est representee 
ici (fig. 10). 

La methode susmentionnee depend du choix judicieux 
du rnodule de reaction C. Pour Je faire en connaissance de 
cause les auteurs ont recouru aux essais de charge par 
plaque decrits au paragraphe precedent. Lorsque Je 
diametre d de Ia p!aque d'essai est connu, on a : 

Moment de reaction 
du au fllt: Ms 
Moment de reaction 
du a Ia base: Ms 

MEll C= 
d 

TABLEAU lll 

Petites 
deformations 

d· t3 
-- ·Ct·tgiX 
17,6 

nd4 64 ·Cb·tgiX 

Grandes 
deformations 

d·t3 
-- ·Ct·tgiX 
52,8 

c·d·G 

La Iimite entre les petites et les grandes deformations est 
delinie comme suit : 

pour Ms 

pour Ms 

8,8t�·G 
IX< IXQ - d·t2·Ct 

5 , l·G 
IX < IX! = d3·c 

Le coefficient c est une fonction de tg IX : 

pour 0,004 < tg IX < 0,01 on a 0,3 < c < 0,35 
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On voit immediatement sur Ia figure 10 que l'hypothese 
d'une croissance lineaire de C avec Ia profondem aurait 
ete tres loin de Ia realite. 11 apparait indispensable de n'utili
ser que !es donnees d'essai ,  si on veut serrer le calcul. 

Les auteurs ont calcule Ms en faisant egalement inter
venir Ia largeur variable d d'un füt a diverses profondeurs .  

B)  Methode Ramelot- Vandeperre-UIC 

La formule de base de Ramelot-Vandeperre [3] repro
duite Ci-deSSOUS a ete deduite des resultats de nombreuses 
experiences sur modeles reduits de fondations fichees 
dans un terrain sans cohesion (sable de Mol d'une densite 
apparente A de 1.500 kgfm3) 

Notations : ( ce sont celles des auteurs de Ia methode [6] 
et ["7]). 

moment de renversement (kg/m) 

fiche du massifs (m) 

b dimension de Ia fondation perpendiculaire a 
l'effort de renversement (m) 

e dimension_ de Ia fondation parallele a l'effort de 
renversement (m) 

a Ia plus petite de ces deux dimensions (m) 

NT charge verticale totale (poids du massif, du pylöne 
et de l'armature) (kg) . 

Les deux constantes K1" et K2" sans dimensions, deter
minees empiriquement sur Ia base des essais sur modele 
reduit, sont egales a : 

et 

E -

0,175 K/' = 0 5136- -------' 
0,54 + (:) 

1 1.40 

Pour !es massifs de fondations cylindriques, on doit 
prendre : e = b = a = O,SD (diametre du massif) . Lazard [4] 
introduit une epaisseur h' de mort-terrain eventuel par un 
facteur correctif (1 - Ep) ; on obtient ainsi un moment 
Iimite reduit MB. 

Plusieurs series d'essais « in situ » effectues dans le 
cadre de l'ORE ont permis de transformer Ia formule de 
Ramelot-Vandeperre et de l'adapter pour des fondations 
de vraie grandeur. 

A l'aide de correlations logarithmiques les auteurs de 
l'ORE [7] sont arrives a la formule suivante : 

Formule ORE-UIC I [T·Hllim=K·27,45MB2i3 (kg m). 

Les essais « in situ » ont ete effectues comme il  suit : 
Un effort de tirage T (kg) applique a la hauteur H (m) 

au-dessus du terrain provoque un moment de renverse
ment T·H (kgm) sur Ia fondation. 

Le coefficient K ci-dessus est relatif a la configuration 
locale du terrain, il prend les valeurs du tableau IV deter
minees empiriquement. 

L'etude statistique des resultats des essais de l'UIC, 
effectuee en grandeur nature, a montre que le tiers du 
moment Iimite [T·Hlum (coefficient de securite 3) est une 
bonne valeur pour obtenir en service normal un angle de 
deversement convenable; en effet, sur 191 essais, 97 % des 
cas donnaient pour 1/3 [ T · H lum des angles de deversement 
a;L 34' (tg a = 0,010). Sur ces memes essais 82% des 
cas donnaient pour 1/3 [T · HJlim des angles de deverse
ment a;L 17' (tg a = 0,005). 

Sur la base de ces resultats l'UIC a propose de choisir 
comme moment admissible : 

1 
[T·HJadm = 3 [T·HJlim 

ce qui correspond a un facteur de securite de 3. 

'F 

Fig. 10. - Processus de calcul du moment flechissant admissible it partir du module de reaction C tire des correlations avec les 
mesures au penetrometre ( Methode Sulzberger). 
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M1 

Fondation ln)octh 
Pyl6nt A95 

T 

M2 

E !'! 
... 

c:> ... 
N 

Dynamomttro 
M3 M4 

Fondation non injectit 
Pyl6nt A 82 

Fig. I 1. - Disposition de l'essai de renversement. 

On doit rappeler ici que Ia formule de Ramelot-Vande
perre-UIC n'introduit pas !es caracteristiques geotech
niques du sol environnant la fondation sauf la densite 
apparente. Son application se Iimite a des sols de qualite 
et de resistance moyennes a bonnes. Le rapport UIC 
exclut son application a des materiaux tels que rocher, 
craie, tombe ou sable boulant . 

Pour le cas de Denges, la formule Ramelot-Vandeperre
UIC devait donner des valems de moments limites pour 
toute Ia zone est executee sur des remblais compactes 
de bonne qualite. Dans la zone ouest, executee en majeme 
partie dans des materiaux en place composes de sables 
boulants, de silts et de silts argileux, !es moments limites 
calcules d'apres la formule Ramelot-Vandeperre-UIC 
auraient ete trop eleves, d'ou Ia necessite d'essais grandem 
vraie des fondations fichees dans Je sable boulant. 

8. Essais de renverserneut des fondations des mäts 
d'eclairage A 82 et A 96 
Un essai de renverserneut de fondation « in situ » a ete 

fait Je 1 1  avrill967. Les deux pylönes etudies A 82 et A 96 
sont relies par un tirant sm lequel on applique une traction 
mesuree (fig. 1 1) .  

D'apres !es essais prealables o n  savait que les pylönes en 
question sont situes dans les limons de consistance molle 
a moyenne . Ils ne sont cependant pas les plus mauvais du 
faisceau de triage (resistance au penetrometre minimale 
de 0,3 - 0,5 kg/cm2 dans la zone SE, pylönes A 1 6  et A 17 ,  
par rapport a Ia resistance 0,5 - 0,7 kg/cm2 dans Ia  zone 
des pylönes d'essais) . 

La fondation du pylöne A 96 a ete injectee avec un 
coulis de ciment 1/1  sous une pression inferieme a 3 kg/ 
cm2 (quantite injectee environ 50 litres) . 

Les mesures d'inclinaison ont ete faites pom chaque 
fondation a I'aide d'un clinometre et de deux micro
metres M1 et M2 fixes aux deux extremites d'une poutre 
metallique d'environ 6 ,30 m de longuem, posee sur la 
surface superieme du socle de fondation. La force T 
mesuree au dynamometre etait accrue par pa!ier a I'aide 

COte champ Cöte voies 

Terrain plat 

Remblai 

d'un tendeur. Les inclinaisons sous charge constante 
etaient mesmees en fonction du temps a chaque palier. 

Les combes de deformation de Ia figure 1 2  se rapportent 
a des mouvements stabilises apres fiuage. Les resultats 
obtenus figment au tableau V .  

A la fin de I'essai , on n'a pas pu constater de deformation 
appreciable du sol, sauf une fissure de decollement de 
1 a 2 mm du cöte oppose au tirant. 

Le moment de resistance Iimite a Ia ruptme n'a malheu
reusement pas pu etre atteint, le maitre d'ceuvre desirant 
un essai non destructif de Ia charpente metallique. 

A Ja suite de l'essai, la fiche de 2,80 m a ete jugee suffi
sante meme pom des pieux non injectes, mais a condition 
que la resistance au penetrometre mesmee a 1 m de pro
fondem ne soit pas inferieure a 0,5 kg/cm2• 

Par contre, les autems ont recommande l'injection pour 
les pylönes en courbe, et lorsque !es caracteristiques du so! 
sont moins bonnes que la Iimite ci-dessus, pom toute Ia 
zone du faisceau de triage. 

9. Comparaison entre !es resultats des calculs 
de stabilite et les mesures faites lors de l'essai 
de renversement « in situ » 

Le tableau VI recapitule Je resultat de calculs de stabilite 
d'apres !es methodes de Sulzherger et de Ramelot-Van
deperre-UIC, ainsi que Je resultat des essais de renverse
ment. 

11 convient de preciser que Je moment M eR admissible 
selon Sulzherger est determine en se fixant Ia deformation 
admissible, soit tg a = 0,01 selon les normes CFF, tandis 
que le moment McR selon Ramelot-Vandeperre-UIC est 
determine par Je coefficient de securite, ici 3, vis-a-vis de Ia 
rupture. 

Les chiffres indiques figurant dans ce tableau permettent 
de formuler !es constatations suivantes : 

- Pour Je meme moment de renverserneut agissant 
sur le socle non injecte, Ia deformation mesmee 
est environ trois fois plus petite que celle qui a ete 
calculee d'apres Ia methode de Sulzberger. 

- La deformation de Ia base injectee est deux fois plus 
petite que celle de Ia base non injectee. 

- La deformation mesuree est de 30 % superieme a Ia 
deformation statistique moyenne selon Ramelot
Vandeperre-UIC. Ce depassement ne smprend pas, 
car Je limon boulant de Denges est plus defavorable 
que Je sol « moyen » admis par Lazard. A noter que 
sans l'elargissement conique de Ia partie superieme 
de Ia fondation qui constitue un renforeerneut par 
rapport a Ia forme cylindrique pure des essais UIC, 
Ia difference entre Ia deformation reelle et celle calcu
lee serait encore plus marquee. 

TABLEAU IV- Valeurs du coefficient K 

Sens du tirage 

Configuration du terrain 
Cöte I Cöte voies 

champ i> 2m I i<;:2m 

Remblai. 0,85 0,95 1 ,5 0  
Terrain plat 1,00 1 ,3 0  2,00 
Deblai. 1,50  1 ,8 0  2,00 
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Fig. 1 2 .  - Essai de renversement. - Moment fiechissant en tete de fondation et rotation du socle. 

TABLEAU V 

Moment 
Rotation du socle : tg " 

de renverserneut au so I Pylöne A 82 I Pylöne A 96 en tm Non iniecte Iniecte 

En service normal 1 1 ,4 0,001 1 0,0006 
Max. atteint essai 1 7,8 0, 0022 0,0012 

1 0 .  Resurne et conclusions 

Les caracteristiques du so! de Ia gare de Denges, constitue 
de limons et de sables boulants plus ou moins argileux 
noyes dans Ia nappe phreatique, ont dicte le choix du mode 
de construction des fondations des mäts d'eclairage et des 
pylönes-supports de catenaires . 

La fondation choisie consiste en un « pieu » betonne sur 
place de 80 cm de diametre et de fiche variable suivant le 
moment fiechissant resultant de Ia superstructure metal
lique. La partie superieure est elargie en forme conique. 

Ce type de fondation a requis Ia mise au point d'un 
mode d'execution special qui consiste a introduire rapide
rneut dans le trou excave a Ia tariere une cage d'armature 
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prefabriquee et enrobee d'un tissu de jute ou d'une feuille 
de plastique resistant. Ces derniers servent a retenir, com
me le ferait un tube de revetement, des materiaux qui se 
detacheraient de Ia paroi avant le betonnage . Un tube 
d'injection permet une injection de bourrage autour de 
Ia base du pieu. 

Les calculs de stabilite des fondations ont ete effectues 
selon les methodes de Sulzherger et de l'UIC. Les resultats 
obtenus ont ete compares aux mesures obtenues « in situ » 
lors d'un essai de renverserneut grandeur nature de deux 
fondations de pylönes d'eclairage Ia/45. Pour juger de 
l'efficacite d'une injection de Ia base du pieu au ciment, 
une des deux fondations a ete injectee avant l'essai. L'injec
tion, dans le cas particulier, reduit d'environ moitie les 
deformations totales et les deformations dues au fiuage 
sous charge constante . 

Dans le cas presente Ia methode de calcul Sulzherger 
donne des resultats netterneut trop defavorables. Cet 
ecart pourrait provenir de diverses causes : 

en realite repartition spaciale a trois dimensions des 
contraintes alors que le calcul est fait sur une tranehe 
a deux dimensions ; 

- serrage du sol par le mode d'execution. 



TABLEAU VI 

Calculs Essais de 
renversement 

Methode 
N° du pylöne de calcul Moment de renversement I Deformation Deformation McR admissible au centre correspondante mesun!e pour 

de rotation . en tm a McR McR 

A 82 
Non injecte 

Sulzherger 
A 96 
Injecte 

Ramelot-Vandeperre - UIC A 82 

1 Valeur egale au 1f3 du moment Iimite de rupture du sol. 
2 Valeur moyenne selon statistique UIC IX =  12' .  

La methode de l'UIC donne pour Je cas de Denges au 
contraire des valeurs du moment de flexion admissibles 
trop favorables, c'est-a-dire que pour une inclinaison 
prescrite, le moment admissible calcule est environ 30 % 
superieur au moment mesure. Cette difference s'explique 
par le fait que la methode statistique de l'UIC se base 
sur des resultats d'essais « in situ » effectues dans les sols 
dont Ia moyenne des caracteristiques est plus favorable que 
celle de Denges . 

Dans des cas analogues, il semble indique de determiner 
sur place les caracteristiques de portance reelles du sol. 

L'interet de fondations de pylönes profondes et non pas 
etalees en surface parait confirme. 
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Stabi l itätsprobleme bei einem g rossen si ltreichen H anganschn itt 
Von M . A. Gautschi  u n d  D r. C.  Schind ler, Zürich 1 )  

1.  Einleitung 
Die Nationalstrasse N 1  quert zwischen St. Gallen und 

Gossau einen siltreichen Hang, dessen Bewältigung viel 
Kopfzerbrechen verursacht hat. Es handelt sich um einen rund 
550 m langen und bis zu 23 m tiefen Einschnitt, in welchem 
recht ungewöhnliche Komplikationen aufgetreten sind, dies be
sonders in den ehemals verrutschten Hangpartien. Das Areal 
wurde - gerade wegen dieser Probleme - sehr gründlich unter
sucht : Im Laufe der Jahre wurden 27 Bohrungen mit einer ge
samten Länge von über 600 m ausgeführt, ferner zahlreiche 
Rammsondierungen, Schächte, Piezometer usw. abgeteuft. Die 
geologische Be'arbeitung vor dem Bau konnte durch zahlreiche 
Beobachtungen während des Aushubs ergänzt werden. 

Die Voruntersuchungen begannen 1960, während dieser 
Abschnitt der N 1  in den Jahren 1 965 bis 1970 erstellt wurde 
und die Verkehrsübergabe 1 970 stattfand. 

Unser besonderer Dank gilt all jenen, welche an diesen �ntersuchungen in irgendeiner Form teilgenommen haben, 
msbesondere möchten wir die stetige Unterstützung durch 

1) Oberarbeitete Fassung eines Vortrages, gehalten an der Herbst
tagung der Schweizerischen Gesellschaft für Boden- und Felsmechanik 
am 5. November 1970 in Zürich. 
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Kantonsingenieur W. Pfiffner und den damaligen Bauleiter 
H. Stamm erwähnen. 

2. Baugrundverhältnisse 
2. 1 Geologie 

Der sogenannte Sillhang liegt zwischen St. Gallen und 
Gossau, im Nordosten des Weilers Oberdorf Das Gelände 
fällt südwärts zu einem breiten, flachen Talboden ab, welcher 
sich von Breitfeld bis Gossau erstreckt. Die Felsoberfläche ver
läuft unruhig, Molasse ist im W wie im NE des Untersuchungs
gebietes aufgeschlossen, dazwischen liegt sie aber recht tief. Die 
Lockergesteinsdecke wurde in der letzten Eiszeit gebildet, in 
welcher ein Arm des Rheingletschers von St. Gallen übers 
Breitfeld hieher vorstiess. Gleichzeitig drang ein anderer Lap
pen des gleichen Gletschers von Bischofszell her kommend ge
gen Gossau vor, so dass in unserem Gebiet zeitweise ein Tüm
pel oder sogar ein Stausee entstand. Als die in Bild 1 darge
stellten Moränenwälle entstanden, lag die Stirn des Rheinglet
schers bei Stein am Rhein, jene des Linthgletschers bei Zürich. 
Für diese Zeit charakteristisch sind starke Pendelbewegungen 
der Eisfront. In Bild 1 kam der Gletscher von Osten her so 
dass gegen rechts hin immer jüngere Moränenwälle erschei�en. 
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Bild I .  Geologie der Umgebung des Sillhanges (nörd-
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I Fels nahe der Oberfläche 
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2 Moränenbedecktes Gebiet 
Mettendorf ; 

3 Moränen"':all tm Rutschgebtet, hypothetisch / 
4 Becken zwischen Moränenwällen Wassersammler ( 
5 Erosionskante \,,L-
6 Anrissrand, Erosionsbord 
7 Rutschgebiet 
8 Wege des Grundwassers 
9 Ausbiss des Grundwasserniveaus im Terrain 

I 0 Quelle ungefasst 
I I  Quelle gefasst 
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Bild 2. Detailsituation des Rutschgebietes « Silthang>> 

1 Fels nahe der 0 berfläche 
2 Moräne, unverrutscht 
3 Moränenwall, im Rutschgebiet hypothetisch verlängert 
4 Altes, mit Lockergestein aufgefülltes B achtobel 
5 Abrissbord des Rutschgebietes 
6 Erosionsbord 
7 Rutschmasse, etwas stabilisiert 

Vor diesen bildeten sich nochmals Senken und Tümpel, wel
che von der Eisfront abgestaut wurden und vorerst mit fein
körnigen, oft gut geschichteten Seeablagerungen, dann aber 
auch mit Sanden und Kies-Sanden aufgefüllt wurden. Derar
tige Ablagerungen finden sich im « Silthang>>, aber auch in den 
Gebieten, welche in Bild 1 horizontal schraffiert sind. 

Infolge kurzfristiger neuer Vorstösse der Gletscherstirn 
wurden diese Lockergesteine oft nachträglich gestaucht oder 
verschuppt, z. T. auch mit Moräne überdeckt oder vermischt. 
Wo Kies-Sande überwogen, hält sich die Verschuppung meist 
in engen Grenzen, während diese beim Überwiegen von Silt, 
Ton und Feinsand sehr intensiv werden kann. Ein Beispiel da
für ist der Schnitt durch die höheren Teile des Silthanges 
(Bild 3). In diesem Profil erkennt man über dem Fels eine Decke 
von Grundmoräne. Darüber folgt ein wirres Gemisch von Lok
kergesteinen, wobei im tiefsten Teil geschichtete, feinsandige 
oder tonige Silte überwiegen, im obersten dagegen typische 
Obermoräne. Sucht man die ursprüngliche Oberfläche vor der 
Rutschung zu rekonstruieren, so ergibt sich folgendes Bild 
(siehe Bild 3) : Die ältere, auf der linken Seite liegende Masse 
von aufgeschürften Lockergesteinen und Moräne wurde nur 
noch geringfügig von der Rutschung ergriffen . Das Eis wich 
nach Bildung dieses Walls (Neuchlen-Obergrenze Silthang) 
stark zurück und blieb wiederum auf der Linie Schloss Ober
dorf-unterer Teil des Silthanges stehen (Bild 1) .  Im Zwischen
raum bildete sich ein Staubecken, welches im engeren Unter-
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8 Anrissbord in dieser Rutschmasse 

Obe rdorf 

50 100m 

9 Anrissbord in unstabHer Rutschmasse 
10 Untere Abgrenzung der unstabilen Rutschmasse 
l l  Strömungslinien des Grundwassers 
12 Quelle ungefasst 
1 3  Quelle gefasst 
14 Mittlere Hangneigung eines unstabilen Rutschgebietes 
1 5  N I  mit Rand des Einschnitts 
1 6  Rutschung während der Erstellung des Einschnitts 

suchungsgebiet durch flachgelagerte Sande, Silte und tonige 
Silte aufgefüllt wurde. 

2.2 Grundwasserverhältnisse 

Wie bereits bemerkt, fliesst dem Silthang viel Grundwasser 
zu - gemessen wurden 70 bis 100 1/min -, welche mit etwa 2mo
natiger Verspätung auf Schwankungen der Niederschläge re
agieren. Dies weist auf ein bedeutendes, nicht in unmittelbarer 
Nähe liegendes Speisungsgebiet. Eine solche Folgerung ist des
wegen erstaunlich, weil der Silthang vom höher gelegenen Hin
terland durch eine Depression fast vollständig abgeschnitten 
ist, eine Speisung aus dem Felsuntergrund aber aus geologi
schen Gründen ausgeschlossen werden kann. Die Wasserzu
fuhr muss demnach durch den schmalen Moränengrat bei 
Neuebien (Bild 1) erfolgen, wo denn auch Quellen auftreten 
und Bohrungen zeigten, dass vom Gletscher verschürfte Pakete 
von Kies-Sand und Sand Grundwasser führen. Man muss also 
annehmen, dass die parallel zum Wall verlaufenden Wasserträ
ger seitlich durch feinkörnige Seebodenablagerungen und Mo
räne abgedichtet sind, wie dies auch im linken Teil von Bild 3 
der Fall ist. Im Profil ist aber auch zu erkennen, wie sehr die 
wasserführenden Schichten aufgespalten sind - es tritt nicht ein 
einheitlicher Strang auf, sondern eine Vielfalt von Wasserträ
gern, welche parallel zu den Moränenwällen verlaufen und im 
Wasserspiegel nicht genau miteinander übereinstimmen. Lokal 
können syphonartige Bildungen entstehen. Die Wasserleitfähig-
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Bild 3. Profil durch den Silthang, nicht überhöht (Lage des Profils siehe 
Bild 2, strichpunktierte Linie) 
I Gelände vor der Rutschung, hypothetisch 
2 Felsunterlage mit Schichtung 
3 Gemisch Lehm/Sand/Kies/Blöcke (Moräne) 
4 Sande und Kies-Sande 

keit parallel zu den Wällen ist hier hoch, senkrecht dazu wird 
sie aber sehr klein. Das Einzugsgebiet ist im NE von Neuchlen 
zu suchen, wo zwischen zwei Moränenwällen ausgedehnte 
Schmelzwasserablagerungen vorkommen, darunter auch Kies
Sande und Sande. Das gesammelte Wasser erreicht den berg
seitigen Rand des Rutschgebietes in zahlreichen, voneinander 
weitgehend unabhängigen, schief zum Abrissbord verlaufenden 
Linsen von Kies-Sand und Sand. Gegen Westen hin werden 
immer nördlicher liegende Wasserträger angeschnitten, so dass 
der Hang auf die gesamte Breite durchnässt wird (Bild 2). Wei
tere, ähnliche Grundwasservorkommen fanden sich im unver
rutschten Gebiet weiter im Westen wie auch jenseits des Ober
dorfbaches (Bild 1) .  

Innerhalb der Rutschmasse lag der Wasserspiegel mit Aus
nahme der obersten Partie sehr hoch, wobei sich das Wasser 
viele und oft sehr komplexe Wege suchte, aber auch in zahl
reichen Quellen austrat. Zweifellos tragen diese ungewöhn
lichen Wasserverhältnisse eine massgebliche Verantwortung 
dafür, dass im Silthang eine Rutschung entstand, welche bis in 
die jüngste Zeit aktiv blieb. 

2.3 Rutschung 

Als das Eis am Hangfuss abgeschmolzen war, scheint der 
Silthang unstabil geworden zu sein, wobei die massive Grund
wasserzuruhr aus dem Hang und der vermutlich schon damals 
sehr hohe Wasserspiegel entscheidend mitwirkten. Die Glet
scherseeablagerungen samt dem inneren und Teilen des äusse
ren Moränenwalls glitten ab und überfuhren die Alluvionen 
des vorgelagerten Talbodens. Bergseits bildete sich eine bis 40° 
steile, noch heute gut erkennbare Abrissnische. In der Rut
schung selbst wurde die ursprünglich flachliegende Feinschich
tung zwar verstellt, blieb aber auf weite Strecken erhalten (siehe 
Bild 4). Der Verlauf der basalen Gleitfläche ist nicht genau be
kannt. Er könnte streckenweise nahe über der Felsgrenze lie
gen, im wesentlichen aber den tiefsten, besonders tonigen Par
tien der Seeablagerungen folgen. Eine Gleitfläche z. B. längs 
besonders tonigen Mergeln kommt nicht in Frage, da die Fels
schichtung bergeinwärts fällt. 

Auf Bild 2 ist das Rutschgebiet, sein Abrissbord und die 
Trasse der Nationalstrasse zu erkennen. Die grosse, wenig ge
neigte Rutschmasse kann untergliedert werden, wobei halb
wegs stabile Teile von solchen unterschieden werden können, 
welche noch vor kurzem aktiv waren. Die vielleicht etwa 20000 
Jahre alte, ursprüngliche Rutschung ist also in einzelnen Teilen 
später neu belebt worden, hat doch der Silthang nach Aussagen 
von Einheimischen seine Form noch in den letzten Jahrzehnten 
laufend etwas verändert. 

5 Silte und tonige Silte 
6 Rutschmasse allgemein 
7 Vermutete Gleitfläche 
8 Kernborhung, mit Wasserspiegel 
9 Kernbohrung, projiziert 

10 Grundwasserspiegel, vor dem Bau der N I  

Betrachten wir nun die drei jungen, durch sekundäre Ab
rissborde abgegrenzten Teilrutsche : 

Die östliche Rutschung wird zum überwiegenden Teil aus 
Moräne aufgebaut und weist eine mittlere Neigung von 1 3° auf. 
Die beiden anderen, uns besonders interessierenden Teilrutsche 
bestehen dagegen zur Hauptsache aus geschichteten, siltigen bis 
sandigen Seeablagerungen und weisen eine Oberfläche auf, wel
che nur mit 8 %  o bis 9 %  o abfällt, trotzdem aber eindeutig un
stabil war ! Währenddem die Unstabilität des ursprünglichen 

Bild 4. Eiszeitliche Seeablagerungen des Sillhangs mit charakteristi
scher Feinschichtung. Wechsel von reinem Silt mit tonigem Silt und 
Feinsand. Höhe des Bildausschnittes rd. 2 m. Obwohl das Gesteins
paket zur Rutschung gehört, liegen die Schichten hier noch nahezu 
horizontal 
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Bild 5. Korngrössenbereiche der untersuchten fein
körnigen Schichten. Die beiden strichpunktierten 
Linien sind Kornverteilungen von 2 höchstens I cm 
mächtigen Schichten 

--- Voruntersuchung -- Untersuchung während dem Bau - · - Besonders tonige Schichten 

Gesamtrutsches wie auch des östlichen Teilrutsches durchaus 
begreiflich ist, geben die letztgenannten, ausserordentlich nied
rigen Neigungen eines Rutschhanges Rätsel auf. Zweifellos 
dürften dünne, aber sehr tonige Schichten lokal oder sogar 
weiträumig als Gleithorizont gewirkt haben, ebenso sind sehr 
ungünstige Grundwasserverhältnisse anzunehmen. Die Details 
sprechen dafür, dass die jungen Bewegungen von unten nach 
oben fortschritten, so dass vielleicht zusätzlich eine innere Ero
sion von Feinsand und Silt für die Entstehung der Unstabilität 
eine bedeutende Rolle spielte - Beweise für diese Hypothese 
fanden wir keine. 

2.4 Bodenmechanische Grundlagen 

Bereits in den Jahren 1 960/61 wurden im Auftrage der 
Tiefbau- und Strassenverwaltung Bohrungen und Rammson
dierungen in diesem Gebiete durchgeführt. Nach der Festlegung 
der Linienführung wurde zwischen Frühjahr 1 963 und Winter 
1964/65 ein umfangreiches Sondierprogramm ausgeführt, wel
ches die Grundlagen für die Projektbearbeitung lieferte. lnfolge 
der Schwierigkeiten während des Baus wurden noch weitere 
Sondierungen und Laborversuche angeregt, um die Berech
nungsannahmen überprüfen zu können. 

Bei allen Kampagnen zeigte es sich, dass die Entnahme 
von ungestörten Proben nur in Ausnahmefällen gelang, da we
gen der z. T. recht dichten Lagerung sehr hohe Einpressdrücke 
nötig waren, immer wieder Steine aus Moräneneinlagerungen 
vorkamen und das Material zum überwiegenden Teil wenig bis 
nicht p lastisch war und bei der Entnahme gestört wurde. 

r:: Q) .0 
0 10 �-��--�---+ .t 

5 10 15 20 25 30 35 40 
Wassergehalt in % 

Mittel Maximum Min imum Ausnahmen 
Fliessgrenze 23,4 

Ausrollgrenze 1 5 , 8  

29 

1 8  

1 8  

1 4  

39/62 

1 8/ 39 

Bild 6. Statistische Verteilung der gemessenen Wassergehalte. 
Darunter sind die Streubereiche und das arithmetische Mittel 
der Fliess- und Ausrollgrenzen angegeben, wieder mit zwei Aus
nahmen besonders hoher Plastizität 
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In Bild 5 sind die Korngrössenbereiche angegeben, die bei 
den Sondierkampagnen ermittelt wurden. Die beiden strich
punktierten Kurven stellen die Kornverteilung sehr dünner, 
besonders toniger Schichten dar, wie sie in den zuletzt ausge
führten Sondierungen ausnahmsweise angetroffen wurden. Der 
überwiegende Teil ist als wenig bis nicht plastischer, sandiger 
Silt bis siltiger Sand mit wenig bis keinem Tonanteil zu taxie
ren. Die Plastizitätsgrenzen, die gemessen werden konnten, 
sind in Bild 6 zusammengestellt, ebenso die gemessenen Was
sergehalte. 

Die an den wenigen zur Verfügung stehenden ungestörten 
Proben ermittelten Winkel der inneren Reibung ergaben aus 
14 Scherversuchen folgende Werte : Maximum 44°, Minimum 
26°, Mittel 37°. Da die stark tonigen Schichten sehr dünn wa
ren und nicht in der Richtung der max. Scherkräfte lagen, 
konnte ihr Reibungsbeiwert nicht gemessen werden. Die ermit
telten Werte stellten somit die Schereigenschaften der dominie
renden Silte und Sande dar, mit Ausnahme der Probe der Vor
untersuchung mit 26°, die aus einem tonigen Silt mittlerer Pla
stizität bestand. 

3. Projektierung 
3.1 Linienführung 

Um das dicht besiedelte Gebiet von Gossau in angemes
senem Abstand umfahren zu können, musste der eingangs be
schriebene Hang in einem bis 23 m tiefen Einschnitt durch
quert werden. Dieser massive Einschnitt war auch gewählt wor
den, um die Dämme im Westen und vor allem im Osten nicht 
zu hoch werden zu lassen und das Gefälle gegen das Breitfeld 
hin in tragbaren Grenzen zu halten. Der Bauherr nahm bewusst 
die durch diese Linienführung notwendigen wesentlichen Mehr
aufwendungen für die im Rutschgebiet notwendigen Sanierun
gen in Kauf. 

3.2 Sanierungsmöglichkeiten durch Entwässerung 

Es war naheliegend, den Silthang durch Entwässerung zu 
sanieren, weshalb auch der Weg des Grundwassers mit Hilfe 
von zahlreichen Sondierungen verfolgt wurde. Vorerst wurde 
im NE des Rutschgebietes ein altes, sehr tiefes, in den Fels ein
geschnittenes Bachtobel entdeckt, welches in der letzten Eiszeit 
mit Lockergesteinen aufgefüllt worden war (Bild 2). Leider 
zeigten die Bohrungen und ein Schacht, dass zwar Grundwas
ser auftrat, dieses aber nicht dem Silthang zufloss, sondern ver
mutlich in starken Quellen bei zwei kleinen Weihern am Ober
dorfbach ausfloss. Im folgenden wurde der Engpass von Neuch
len abgetastet, den das Grundwasser ja passieren muss. Doch 
auch hier musste das Projekt eines Entwässerungsstollens auf
gegeben werden, da der Wasserträger derart aufgespalten war, 
dass eine Entwässerung voraussichtlich nur teilweise Erfolg ge-



Bild 7. Hangparallele Rutschung mit ebenfalls hang
paralleler Wasserströmung 

Bild 8. Böschungsrutschung unter Einfluss einer 
allgemeinen Hangströmung. Kräfte, die auf eine 
Gleitkreislamelle wirken 

habt hätte. So wurden insbesondere Syphonbildungen befürch
tet. Auch blieb dem Silthang bei erfolgreicher Drainage bei 
Neuchlen trotzdem noch ein kleines Einzugsgebiet. Angesichts 
der schlechten Durchflussmöglichkeiten im Rutschhang musste 
befürchtet werden, dass der Grundwasserspiegel auch bei stark 
verringertem Wasseranfall nicht wesentlich absinken würde -
eine Annahme, welche sich beim Aushub bestätigt hat. 

Unter diesen Umständen musste auf die an und für sich 
verlockende Möglichkeit einer Trockenlegung des Hanges 
durch Unterbindung der Wasserzufuhr verzichtet werden. Im
merhin wurden in den höheren Teil des Rutschhanges zahlreiche 
Drainagen und Fassungen angelegt, die zwar beträchtliche 
Wassermengen erfassten, den Wasserspiegel der unterliegenden 
Hänge aber praktisch nicht beeinflussten. 

3.3 Sanierungsmöglichkeiten im Rutschgebiet 

Da eine tiefreichende Trockenlegung und damit eine grund
legende Sanierung des Hanges mit Massnahmen im Einzugs
gebiet nicht erfolgversprechend war, wurde eine flächenmässige 
Entwässerung durch höchstens 4 m tiefe Drainageschlitze und 
eine Anpassung der Bodengestaltung an die dadurch geschaf
fenen hydrologischen Verhältnisse studiert. Die Drainagen soll
ten den Hangwasserspiegel 1 ,5 bis 2,5 m unter die zukünftige 
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Bild 9. Einfluss der Neigung der Lamellenseiten
kräfte auf die Stabilität in Abhängigkeit der Gleit
flächenneigung. Besonders grosse Divergenz bei 
grossen negativen a-Werten. Die Annahme von hori
zontalen Seitenkräften gibt dort zu hohe Sicher
heiten! 

Geländeoberkante absenken und damit einerseits eine stabili
sierende Auflast ergeben und andererseits die gefährliche Ero
sion von Sand und Silt durch ausfliessendes Hangwasser ver
hindern. 

Andere denkbare Lösungen, wie tiefgreifende Drainage 
bergseits des Einschnittes bis in 20 und mehr Meter Tiefe oder 
Untertunnelung des Hanges fielen aus kosten- und ausfüh
rungstechnischen Gründen ausser Betracht. 

3.4 Theoretische Grundlagen für die Beurteilung der Hang
stabilität 

Im vorliegenden Falle war neben der Möglichkeit einer 
guten Erfassung der Bodeneigenschaften vor allem der Einfluss 
des Hangwassers von ausschlaggebender Bedeutung für die Be
urteilung der Hangstabilität. Die Labilität der flachen Hänge 
war nur möglich durch die ungünstige Wirkung des hangab
wärts strömenden Wassers. Verschiedene Autoren haben schon 
auf diese Wirkung hingewiesen [1 ], [2], [3], [4]. 

Am einfachsten ist die Wirkung der Hangströmung an 
einem Hang zu erfassen, der in Fallrichtung durchströmt wird 
und längs einer hangparallelen Gleitfläche rutscht (Bild 7). Die 
Scherspannungen der Gleitfläche betragen : 

W sina . 
1: = -�- und mit W = y h 6. l cosa 6. !  
1: = y h cosa sina 

die Porenwasserspannung 

U = Yw hw cos2a 

die Normalspannung 

cr =  
W cosa 
---;--:-- = y h cos2a 6. !  

Die wirksamen Scherkräfte betragen nach Coulomb 

S = ( cr - u) tg <P' + c' 
S = (y h - Yw hw) cos2a tg <P' + c' 
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sro -----------------------------------------------------------
Bild 10. Böschungsgestaltung gernäss dem ur
sprünglichen Projekt CJ Rutschmasse ---- abgesenkter Wasserspiegel - - Abtragsetappen 

Der Sicherheitsfaktor ergibt somit 

S (y h - Yw hw) cos2a tg <I>' + c' Fs = -- = · - -

-r y h cosa sina 

Für den Spezialfall c' = 0 und Fs = 1 beträgt die kritische 
Neigung der Böschung 

tg 0( = (y h - Yw hw) tg <I>' 

oder wenn h = hw 

y h  

(y - Yw) tg <I>' 
tg a = -----

Y 

Das heisst, dass beispielsweise ein Hang, dessen Boden ein 
Nassraumgewicht von 2,0 tjm3 aufweist, bei einer hangparalle
len Strömung schon labil wird, wenn der tg des Hangwinkels 
die Hälfte desjenigen des Winkels der inneren Reibung erreicht. 
Weiter geht auch daraus hervor, dass umgekehrt die Trocken
legung der Terrainoberfläche eine wesentliche Verbesserung der 
Stabilität bewirkt. 

Etwas komplizierter wird die Rechnung, wenn die kritische 
Gleitfläche nicht mehr hangparallel verläuft . Bild 8 zeigt einen 
solchen allgemeineren Fall. Die Böschungswinkel Ö, der Gleit
flächenneigungswinkel a und der Neigungswinkel der Strö
mungslinien ß sind voneinander verschieden. Die Wasserdrücke 
auf die Lamelle ergeben sich nun zu 

UL = t hut2 cos2ß 

UR = t hur2 cos2ß 
b Us = t (hut + hur) cos2ß · l = hum · cos2ß --

cosa 
Ferner wirken die Kräfte 

EL Erddruck links 
ER Erddruck rechts 
W Gewicht der Lamelle ohne Auftrieb 
N Normalkraft in der Gleitfläche 
S Scherwiderstand in der Gleitfläche. 

Der Einfluss des Wassers kann in zwei Spezialfällen ver
hältnismässig einfach berücksichtigt werden. Ist ß = 0, so er
gibt sich der bekannte Fall des ruhenden Wasserspiegels, die 
Resultierende der Wasserdrücke UL, UR und Us ist gleich dem 
Auftrieb A des im Wasser eingetauchten Lamellenteils 

A = hu · b · Yw 

und wirkt senkrecht nach oben (rechtwinklig zur Wasserspiegel
fläche). 

Wird ß = a, so ist hut = hur und damit 
UL = UR = Yw t h2u cos2a und 
Us = Ywhu cosa b 

Die Momente der Wasserkräfte in bezug auf den Angriffs
punkt von Us in der Gleitfläche des Gleitkreismittelpunktes 
beträgt : 

ß M  = UL I sina = Yw-!hu2 cos2a l sina 
oder 
ß M  = - Us thu sina 

8 

'-----------'-'00-'-0 __ .:.;200m 

Daraus geht hervor, dass ß M  solange hemmend auf den 
Gleitvorgang wirkt, als a > 0 ist. Wird der Einfluss in diesem 
Falle vernachlässigt, so liegt das Ergebnis der Stabilitätsberech
nung auf der sichern Seite. Da die Annahme für eine Strömung 
parallel der Gleitfläche ohnehin nur für wenig geneigte Gleit
flächen mit überwiegendem Anteil a > 0 näherungsweise gilt, 
kann in diesem Fall ß M  = 0 gesetzt werden und es ergeben 
sich die vereinfachten Werte : 

Scherbeanspruchung : 
-r = ß W sina = y h sina b 

Scherwiderstand (nach Coulomb) 
S = N tg <I>' + c' = (6. W cosa - Us) tg <I>' + c' 

= (y h b cosa - Yw hw cosa b) tg <I>' + c' 
= (y h b - Yw hw b) cosa tg <I>' + c' 

Für die treibenden Kräfte wird also das Feuchtraum
gewicht, für die stabilisierenden Kräfte das um den Auftrieb 
reduzierte Gewicht eingesetzt. 

Sind die Gleitflächen steil, so werden solche Vereinfachun
gen problematisch, da sie den wirklichen Strömungsverhält
nissen nicht gerecht werden, d. h. dass der Fehler durch die 
Vereinfachung der Wasserdruckannahmen zu gross wird. 

Auch bezüglich des Einflusses der seitlichen Erdkräfte gilt 
ähnliches. So wiesen Turnbult und Hvorslev [5] nach, dass be
sonders bei grossen negativen a-Werten die rechnerisch ermit
telten Sicherheiten sehr stark divergieren, je nachdem, welche 
Neigung der Seitenkräfte EL und ER angenommen wird. Bild 9 
ist aus dieser Abhandlung entnommen. 

Während die Annahmen bezüglich Neigung der Seiten
kräfte für a > 0 keine grossen Unterschiede zwischen den Me
thoden Fellenius und Bishop ergeben, divergiert das Verhältnis 
ß T/ W  und ß E/ W  bei a < 0 sehr stark. Hier bietet die Com
putertechnik eine Möglichkeit, mit vernünftigem Aufwand so
wohl den Einfluss der Strömung als auch der schief gerichteten 
Seitenkräfte zu berücksichtigen. 

3.5 Projektvorschlag für die Querschnittsgestaltung und den 
Bauvorgang 

Der Stabilitätsanalyse für die zukünftige Autobahnbö
schung wurden folgende mittlere Bodenkennwerte zugrunde 
gelegt : 
Feuchtraumgewicht y = 2,1 tjm3 
Winkel der innern Reibung <I>' = 30° und Kohäsion c' = 1 t/m2 
bzw. <I>' = 33° und c' = 0 

Die Berechnungen erfolgten mit der einfachen schwedi
schen Methode ohne Berücksichtigung der Seitenkräfte (Me
thode Fellenius) und der Annahme einer Strömungsrichtung 
parallel der Gleitfläche. Dabei wurde eine Sicherheit von mini
mal 1 ,2 gefordert. Diese Bedingung konnte der zur Ausführung 
bestimmte Querschnitt gernäss Bild 10 erfüllen. Wichtigste Vor
aussetzung war aber, dass die verschiedenen Längsdrainagen 
den Hangwasserspiegel um 1 ,5 bis 2,5 m unter die Böschungs
oberfläche absenken. 

Damit diese 3,5 bis 4 m tiefen Drainagen erstellt werden 
konnten, war der Hang provisorisch mit Weilpointfiltern zu 
entwässern. Aus Stabilitätsgründen und um ein möglichst we-



Bild l l a. Böschungsrutschung am Abend des ersten Tages 

Bild l l b. Böschungsrutschung nach einer Woche 

----.......___ 

unverrutschte Zone 

H �662.00 

y = 2, 1 1/m' 
1/J'  = 30° 
c ' = 101 /m' 

"""-:---.. _____ __ _ 

100 200m 

----

Bild 1 2. Massgebende Gleitkreise und abgeändertes Querprofil mit übergrosser Berme als Kopfentlastung 

nig durchnässtes Abtragsmaterial zu erhalten, drängte sich ein 
etappenweiser Abtrag auf. Zunächst waren alle Quellen und 
feuchten Stellen oberhalb des Einschnittes zu fassen und zu 
entwässern. Sodann war eine erste Längsdrainage längs der 
Böschungsoberkante zu erstellen, die nachfolgend den Abtrag 
bis auf den abgesenkten Hangwasserspiegel erlaubte. An
schliessend konnte die 2. Drainage in Angriff genommen wer
den, die die 2. Abtragstufe ermöglichte. 

4. Ausführung 
Damit möglichst günstige Verhältnisse geschaffen werden 

konnten, wurde die Hangentwässerung oberhalb der Autobahn 
schon vor der Vergebung des Erbau-Loses durch eine örtliche 
Bauunternehmung im Herbst 1 965 in Angriff genommen. Die 
dabei gewonnenen Erfahrungen gaben wertvolle Hinweise für 
die im Herbst 1 966 beginnenden grossen Drainage- und Erd
arbeiten. 
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Bild 1 3. Schema einer weiteren, diesmal hangparallelen Rutschung, 
ohne messbaren Einfluss von Hangwasser 

4.1 Schwierigkeiten während dem Bau 

Kurz nachdem bis zur ersten Berme ausgehoben worden 
war, stellte sich eine Rutschung von rd. 40 m Länge ein, die 
ihren Anrisspunkt bei der Längsdrainage oberhalb des An
schnittes hatte. Die Bewegung stellte sich sehr langsam ein. 
Zunächst öffneten sich grosse Risse. Bild 1 1  zeigt die Rutschung 
am Abend des ersten Tages (oben) und nach einer Woche 
(unten). Die in Mitleidenschaft gezogene Drainage wurde so
fort abgehängt und das zufliessende Wasser abgepumpt. Die 
angesetzten Sondierbohrungen zeigten auf den ersten Blick 
scheinbar fast homogene Kerne, die aber bei gerrauerer U nter
suchung oft feingeschichtet waren, wobei Sand und Silt domi
nierten. Dazwischen waren in verschiedenen Horizonten wei
che Lagen von tonigem Silt eingeschaltet. Während man hier 
auf Grund der sehr hohen Reibungswinkel der untersuchten 
Materialien annahm, dass sich der mittlere wirksame Winkel 
der innern Reibung um 30° befinde und eine Instabilität in die
sem Falle nur im Zusammenspiel mit druckgespanntem Wasser 
unterhalb der durch die Drainagen erfassten Schichten zu er
klären war, zeigten weitere kleine Rutsche, dass auch hang
parallele Bewegungen ohne druckgespanntes Wasser möglich 
waren. Ihre rechnerische Analyse ergab für <I>' 1 9°.  Bild 1 3  
zeigt einen Fall, w o  oben Risse entstanden und unten eine 

1 0  

starke" Grabenspriessung zerdrückt wurde. Die Piezometer zeig
ten Spiegel, die sehr tief lagen. 

Auf Grund dieser Beobachtungen musste angenommen 
werden, dass die tonigen dünnen Schichten teils irrfolge der Se
dimentation, teils irrfolge Rutschungen über grössere Strecken 
in ungünstiger Neigung vorkommen und zudem eine wirkungs
volle Entwässerung erschwerten (Bild 3). Während im unver
rutschten westlichen Teil des Einschnittes die vorgesehene Bö
schungsgestaltung ohne Schwierigkeiten ausgeführt werden 
konnte, musste für den östlichen Teil kurzfristig nach neuen 
Möglichkeiten gesucht werden, die diesen ungünstigen Verhält
nissen genügend Rechnung trugen. 

Das Bild 1 4  zeigt eine Flugaufnahme der Baustelle in der 
kritischen Zeit. Oben links ist der Abschnitt im unverrutschten 
Gebiet sichtbar, bei dem die Arbeiten ohne Schwierigkeiten ge
mäss Projekt ausgeführt werden konnten. Der Aushub ist dort 
beinahe vollendet. In Bildmitte ist der Aushub nur bis zur er
sten Berme vorgenommen. Die helle Zone zwischen Berme und 
dem Flurweg am obern Rand des Einschnittes zeigt die provi
sorisch sanierten ersten Rutsche. Die in Bild 12 beschriebene 
Rutschung fand am E-Ende des Einschnittes statt (unten rechts). 

4.2 Abgeänderte Querschnittsgestaltung auf Grund der gemachten 
Beobachtungen 

Durch kleinere Änderungen der Strassenachse in Situation 
und Längenprofil konnte eine Abflachung der Böschungen und 
eine Verminderung der Einschnitt-Tiefe in der kritischen Zone 
erwirkt werden, wie sie in Bild 1 2  dargestellt ist. Sie musste al
lerdings mit z. T. kostspieligen Korrekturen im angrenzenden 
Gebiet erkauft werden. Weitere Verbesserungen waren aber 
unumgänglich. 

Durch eine übergrosse, rd. 20 m breite Berme in halber 
Höhe der Rutschung gelang es, die Gesamtstabilität wie auch 
die Stabilität der Teilböschungen so zu verbessern, dass eine 
Sicherheit von 1 ,07 erreicht wurde, wenn ein mittlerer Reibungs
winkel <I>' von 20° im Rutschgebiet wirkte und kein druckge
spanntes Wasser vorhanden war. Die Messungen zahlreicher 
Piezometer Iiessen das Vorhandensein druckgespannten Was
sers in grösserer Tiefe nicht ganz ausschliessen. Die Massnah
men, um diese Spannungen dauernd abzubauen, wären aber 
sehr kostspielig und nicht unbedingt auf die Dauer zuverlässig 
gewesen. 

Bild 14. Flugaufnahme der Baustelle. Oben 
links ist der Abschnitt im unverrutschten Ge
biet sichtbar, bei welchem die Arbeiten ohne 
Schwierigkeiten gernäss Projekt ausgeführt 
werden konnten. Der Aushub ist dort bei
nahe vollendet. In Bildmitte ist der Aushub 
nur bis zur ersten Berme vorgenommen. Die 
helle Zone zwischen der Berme und dem Flur
weg am oberen Rand des Einschnittes zeigt 
die provisorisch sanierten ersten Rutsche 



Die Bauleitung entschloss sich, die Kopfentlastung in 
Form der übergrossen Berme zusammen mit  der Änderung der 
Linienführung durchzuführen, die Entwässerung aber auf die 
obersten 3 bis 4 m ab OKT mit Längsdrainagen zu beschrän
ken. Man hoffte, dass nach Fertigstellung der untersten Drai
nagen eine genügende Entspannung auch der tiefem Wasser
träger eintreten werde. Zwar ereignete sich noch kurz vor Be
endigung des Aushubes nochmals eine Rutschung, die mit weit
gehendem Ersatz der bewegten Massen durch durchlässigeren 
Kies und Geröllbeton saniert wurde. Danach hat sich nach den 
vorliegenden Messungen der Hang beruhigt und damit die 
Zweckmässigkeit der Massnahmen bestätigt. 
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STABILITÄTSPROBLEME BEIM BAU DER UNTERWASSERGARAGE 
PONT DU MONT-BLANC IN GENF 
Von L. Tappolet, Genf 

1 .  EIN FÜ H R UNG 

U m  die Probleme der S t abilit ä t  beim Bau der U n t erwasser
garage Pont du Mont-B ianc in Genf, so wie sie sich s tell
t en und h eute noch stellen , zu erläutern ,  müssen wir ,  um 
verst ändlich zu sein , zuerst vom Bau selber sp rechen . An
sch liessend werde ich kurz die geologi schen und geotech 
nischen Bedi n gun gen , sowie das sch liessli ch gewäh lte Bau
vor gehen erwäh nen . Das wi rd uns erlauben , zum Haupt 
t h ema dieses Vortrages, n ä mlich den Stabilit ä t sproblemen , 

zu kommen . 

Dieses Bauwerk weist in der Tat einige Sonderh eiten auf, 
wird es doch völlig unter dem Rhonebet t erst ellt . Begrenzt 
wird es von der Mon t-B i anc-B rücke, dem Pon t  des Ber
gues und der lle Rousseau, oder noch genauer von einer 
im Rhonebett gefüh rten Tri nkwasserleit un g  von 1 40 cm 
D urch messer , die um die 200'000 Ei nwoh ner speist .  

Zur Zeit steh en dem Automobilisten 1 ' 1 70 Parkplätze in 
unterirdi schen Garagen in der N äh e  des doppelten Stadt
Rin ges zur Verfügung. Die 1 '450 Plätze unseres Bauwerkes 
werden voraussi ch t li ch i m  Sommer 1 972, nach drei jäh riger 
Bauzeit, in Bet rieb genom men werden können .  

2.  AL LGEMEINE ANGABEN 

Im Gr undri ss glei ch t die Garage einem Parallelogramm von 
9'250 m2 Fläch e. Verlän ger t wi rd es von den Z u- und Aus
fah r t - Rampen , welche di rekt an dem doppelten S t adt r i n g  
an gesch lossen sind. ( Diese Bedi n gun g wird für alle sich 
i nner h alb des S t rassen r i n ges befi ndlich en Parkgaragen vom 

Genfer Polizei- Departemen t gestellt . )  

Im Sch nit t ist sich t bar,  dass die Garage vierst öckig ist .  
Die jeweili ge lich t e  S tockh öhe bet r ä gt 2,20 m. 

Eine Abdich tun g  mi t einem ar mierten Ueberzug als Sch utz 
ist auf der obersten Decke vor gesehen . Diese wird seitlich 
1 50 cm h er un t er gezogen . 

Die von der Sei t e  eindrin gende Feuch tigkei t wi rd, wenn 
not wendig, gefasst und zu den Pumpensümpfen geleitet. 

Die inneren Decken sind massiv ausgefüh r t  als un t erzugs
lose Decken (flat slabs) ,  die Dach decke ist ei ne Ri ppen
platt e. Die ä ussere Wand stützt sich n ur auf die Soh len
platte und auf die Dach decke. Di ese Elemen te bi lden 

zusammen den ä usseren Kasten , innerh alb davon si nd die 
Säulen und die inneren Decken sch wi mmend auf Teflon 
aufgelager t ,  um bei Temperatursch wankun gen gegenüber 
dem ä usseren Kasten frei bewegli ch zu sei n .  Die Rampen 
bilden Fixp unkte. 

Zur Ausfüh r un g  wurden 5'600 m2 Spundwände benötigt 
und 6'200 m2 Ben toni t sch li tzwände von 87 cm Di cke 
erstellt. 

Der Tot alaush ub wird 1 00'000 m3 betragen . 33'000 m3 
Beton , davon ca 80 % Pumpbeton , si nd ei nzub rin gen . 
3'400 t Ar mier un gseisen sind vor geseh en . 

Es ist interessan t zu notieren , dass dieses Objekt von 
ei ner Generalun terneh mun g  sch lüsselfertig pausch al i n klu
siv aller tech nisch en Ein rich tun gen funktionsbereit offe
r iert ist , und zwar als Varian te zu einem 1 50 ml wei ter 
östlich auf Festland vor gesehenen P rojekt. Bauher r ist 
ei ne AG, die vor allem aus den Grassgesch äft en des Pla
tzes besteh t .  

Die Finanzier un g erfplgt also aussch liesslich privat, der 
Staat bewilligt der Gesellsch aft ein Boden rech t in For m  
ei ner Konzession für die Dauer von 6 5  Jah ren . 

Bild 1 :  In der Richtung des Pfeiles wird die Unterwassergarage 
gebaut, direkt an den doppelten Stadtring angeschlossen 



3. GEOTECHNISCH E UN T E RSUCHUNGEN 

Di e Boden un tersuchungen wurden mi t Hi l fe von zwei Ro
t at ionsbohr ungen sowie ei ner schweren Rammsondi erung 
von der Rhone aus durchgeführ t .  ln Verbi ndung mi t an 
deren , i n  der Gegend durchgeführ t en Sondier ungen i s t es 
möglich, zu behaupten ,  dass der Gr und i n  der Bauzone 
aus der let z ten g rossen Ei szei t des Würm st am m t . Di ese 
Format ionen en t st anden i n  der Epoche des Rückz uges 
des Rhoneglet schers aus der Lemangegend. S ie si nd das 
Resul t at ei nes i n t ensi ven Auswaschens der per i pheren 
Moränen durch Wi ldbäche, und deren Ablager ung auf der 
Fläche des toten Glet schers. Di eses allmähl ich schmelzen
de E is  öffnet e nach und nach den uns heute bekann t en 
Seeverhält ni ssen den Weg . 

Der Boden i st an der Oberfl äche vom Typ CL-M L und 
i n  der Ti efe vom Typ CL. E r  i st mi t der Ti efe zuneh
mend toni ger und wei cher . E i ne Uebergangszone z ur Mo
räne wurde i n  ca. 43 m Ti efe anget roffen , d.h. ca. 32 m 
un ter der F undat ion des Baues. 

N äher gesehen , beobachtet man auf der Höhe des Bau
werkes ei ne fei ne Schi cht ung, die paral lel ver l ä uft , aber 
manchmal auch gest ö r t  sei n kan n .  Un ter dem Bau ver
schwi nden die Silt schichten al l mähl i ch. Die anget roffenen 
Mater i al i en sind undurchl ässi g bi s sehr undurchl ässi g. 

Di es er mögl icht ei ne Konst r ukt ion , un ter der das Sicker
wasser i n  ei nem D ränagenet z gesammel t und dauernd ab
gepumpt wi rd, um ei nen Auft r i eb zu ver mei den , wie dies 
schon sei t fast zehn Jahren bei der Garage Ri ve-Cen t re 
geschi eht . 

4. BAUAUS F Ü H RUNG 

Als erstes wurde, von ei nem Pon ton aus, ei ne doppel t e  
Spundwand als Fangdamm von 260 m Länge, geram m t . 
Dadurch wurde ei n Tei l des li nken Rhonearmes t rocken
gelegt . Das ausserorden t l  i che Hochwasser des let zten 

Sommers, mi t dem Abfluss von 550 m3/Sek. erlaubte 
ei ne Kon t rolle der hydraul i schen Rechn ung, die ei ne 
Wasserspi egelerhöhung von 1 0  cm vor sah. Die Auswer
t ung der Messungen schei n t  ei nen et was darüber li egen
den Wer t zu ergeben . 

Bild 3 :  Trockenlegung der Baustelle 
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Bild 2: Erstellung des Fangdammes im linken Rhonearm 

Ei n erster Aushub und das E i n b r i n gen von 1 0'000 m3 
Ki es und Bauschut t ermöglichte die Bi ldung einer Plat t 
for m ,  von der aus di e Aussen mauern nach dem Pri n zi p  
der Ben toni t -Schli t zwand erstel l t  werden kon n t en .  Der 
Bau di eser Schi i t zwände ben ö t i g te 4 Monate. Berei t s  nach 
ei nem Monat aber wurde mi t dem ersten Aushub begon 
nen . 

Dies er mög l i chte di e Ausführung ei nes S t rei fen s der Ga
rage, der quer drei Felder und l ängs ei n Feld bet rägt . 
Dieser ers te S t rei fen wurde ver l änger t durch je sei t li ch 
ei n wei teres Feld. Bi s zu di esem Punkt wurde kei ne 
Spr iessung benöt i g t . Sie wurde erst un umgänglich z ur 
Ausführung der zwei let z ten Felder und stüt zt e  sich auf 
di e Dachdecke und auf die Decke über dem v i er ten Un 
t ergeschoss, symmet ri sch z ur Längsachse. 

Mi t dem Bau der wei t eren sei t li chen St rei fen wurde wi e
der um begonnen ,  bevor der erste S t rei fen fer t i g  war. Die 
verschi edenen Bauet appen wurden also st reng gest affelt . 



Bild 4: Armierungskorb der Bentonit-Schlitzwand 

Bild 5: Ausführung des Kernes des ersten Streifens 

Bild 6: Spriessung der Bentonit-Schlitzwand gegen den Kern 
eines beliebigen Streifens 

5.  S TABILITÄTSPROBLE M E  

Die grossen Linien der Ausfüh run g  sind somit gest eck t ,  
und wi r kommen zum eigen t lichen Kern des Problemes: 
Die S t abi lit ät sun t ersuchun gen füh rten uns zu den wi r t ·  
schaft lichsten Ausführun gsmet hoden . Sie ergaben jeder· 

zeit die un mit telbaren Bedin gun gen un ter Berücksich t i ·  
gun g ei nes an genommenen Sicherheit skoeffizien ten .  Letz· 
terer ist nach Felleni us, also für k reisbögi ge Glei t k urven ,  
defi n iert . 

Das Grundwasser wurde berücksich tigt , indem man für 
das Gesetz von Coulomb die Scherfest i gkeit in effektiven 

Spannun gen ausdrückte. 

Die Porenwasserspan n un g  wurde jeweils für jede Aush ub
et appe an genommen , um ei nen Si cherhei t skoeffizien ten 
von minimal 1 , 1 5  zu gewäh rleist en .  Dies für alle Phasen 
des Aush ubes, mi t Ausnah me von gewissen K urzen , im 
Maximum 3 Tage da uernden Phasen , für die man sich 
mit einem Sicherheit skoeffizien t en von 1 .07 begnügte. 
Nich t zu un terschä tzen i st dazu die in positivem Si nne 
wir kende Sei ten reibun g, di e in der Rechn un g  nicht be· 
rücksichtigt wird, gilt sie doch für eine unendlich lan ge 
Bösch ung. Die Berechn un g  von über 2200 Kreis· Varian· 
ten wurde an der E PUL mit Hilfe eines Programmes, das 
vom Büro de Ceren vi lle aufgestellt worden war, durch ge· 
führt . 
Das Programm berücksichtigt den Einfluss des Grundwas· 
sers, i n  dem es eine aktive Kraft , di e glei ch dem Produkt 
des Wasservolumens mal den Gradien t en ist , ein füh rt . Ge
mäss Daniel Graux. 

Die Wi rkun g  der Porenwasserspan n un g  sowi e der Spri ess· 
kräfte wurde für die 2 oder 3 un günstigs t en K reise von 
Hand berechnet . Dies war umso lei ch ter, als der Comp u
ter n ich t  n ur die Sicherheit skoeffizien ten ,  sondern auch 
die verschiedenen Werte zu deren Berechn un g  li eferte. Es 
ist übri gens i n teressan t ,  festzust ellen , dass i mmer der glei · 
ehe Kreis der un günstigste blieb, t rotz verschiedenart i ger 
Auffassun g der Wirk un g  des Wassers. 

Di e von der Maschine berechneten Sicherhei t skoeffizien· 
ten fielen in der Regel 1 0  bis 20 % höher aus, als jene 
di e di e effektiven Spann un gen berücksich tigen . 

Die Boden kennziffern waren ziemlich ei ndeutig bestimmt . 
Dagegen konnte man durch di e Porenwasserspannun gen , 
die ja bekann t li ch einen grossen E influss haben können ,  
überrascht werden . 

Bild 7: Gesamtansicht der Baustelle 

3 



U m  diese An n ahme zu belegen , wurden auf ei n er in der 
N ähe gelegenen Baustelle, wo auch i m  Schutze ein er Ben 
ton i tschli tzwan d gear bei tet wurde, 9 Pi ezo meter ei n ge
bracht. Man erhi elt somi t, wen n n icht ei n e  vollstän dige 

Sicherhei t, so doch wen igsten s ei n e  Bestäti gun g, dass das 
G r un dwasser sich un ter der Wirk un g ei n er En tlastun g des 
Boden s durch den Aushub wie v o r gesehen verhalten 
wü rde. 

Auf der Baustelle selbst wurden , auf drei P rofile verteilt, 
32 Piezo meter ein gebaut. Das Rammen der i n sgesamt 
620 m2 Rohre, erfolgte n i cht i mmer ohne Mühe, der 
B r uch mehrerer Rohre kon n te n icht ver mieden werden . 

Zwei Arten von Piezo meter gelan gten zur Verwen dun g, 
n ä mli ch 29 Mik ropiezo meter mi t poröser Spi tze un d 5 
mm D urchmesser Sy malen rohr , das Ganze geschützt von 
1 112 " Gasrohr, sowi e 13 Luftpiezo meter Glötzl, die eben 
falls durch ei n e  Spi tze un d ei n 1 112 "  Gasrohr geschützt 
waren . 

Bild 8: Typischer Oberflächenrutsch 

Die M i kropiezo meter er geben un serer An sicht n ach zu un 
gü n sti ge Werte, da sie währen d un d am E n de des Ram
men s mi t Wasser gefüllt werden . Die Luftpiezo meter 
Glötzl geben hi n gegen an fän gli ch eher zu gün sti ge Werte, 
den n es braucht ein e  gewi sse Zeit, um die Schutzspi tze 
zu füllen . 

Es fragt si ch, ob wi r n i cht i n  un serem Fall an der G renze 
der Verwen dbarkeit dieser In st r umen te an gelan gt sin d. 
Dies gilt beson ders fü r die Mikropiezo meter , die wegen 
ihrer Ei n fachheit un d der dami t verbun denen Si cherhei t 
gewählt wurden , deren Reaktion szei t aber trotz dem 

Schwachen Rohrdurchmesser lan g i st. 

Bei den Messun gen erken n t  man den starken Ein fluss der 
Bodenen tlastun g auf das Wasser n i veau. Das umgekehrte 
Phä n o men wi rd ja bei ein er Aufschüttun g beobachtet. 
Man kön n te von ein em "Poren wasser un terdruck" sprechen . 
Dieser wi rd bekan n tlich wi eder verschwi n den , was i n  un 
serem Fall zu ei n er Ver mi n der un g  der Si cherhei t führen 
wi rd. 

Aus di esem G r un d  wi rd i n  klei n en Etappen gearbeitet, so 
dass kein e Böschun g län ger als drei Mon ate stehen blei bt. 

Die Tatsache, dass bis jetzt kei n e  Bewegun g, di e den Be
gin n einer tiefen Rutschun g bedeutet hätte, festzustellen 
war ,  spri cht fü r sich. Die allgemeine Ten denz war v o r  
allem die Sicherun g der Gesamtstabilität, dies man chmal 
auf Kosten der Stabi lität der einzelnen Böschun gen . Tat
sächlich waren Oberflächen - R utsche zu beobachten , sehr 
wahrschei nlich her v o r ger ufen durch Austrockn un gsrisse 
un d ei nem klei n eren Ei n fluss der Sei ten reib un g. 

So mi t  wurden letzten Sommer, der i n  der Westschweiz 
sehr trocken war ,  di e Böschun gen mehr mals pro Tag be
gossen , was diese Art B r üche sozosagen vollstän di g  zum 
Verschwi n den brachte. 

Ich hoffe, Ihn en im Rahmen dieses kurzen Vortrages 
ei n en Ueberbli ck über ei n en wi chtigen Teil der sich stel
len den Probleme gegeben zu haben , un d dan ke Ihnen 
fü r Ihre Aufmerksamkei t. 

PLAN OE SURFACE 

0135 "'  "" .., 

PARKING 1450 PLACES 

PLACE DU RHONE 

Bild 9 :  Allgemeine Situation 
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Bild 1 0 :  Längsschnitt und Querschnitt 

PLAN DU I" NIVEAU 372 PLACES 

r - -----· ---� ....,___ _______ _ 
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Bild 1 1 : Plan des 1. Untergeschosses 

374.50 -- ·==--f 

fCHELLE 
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5 6 7 8 10 
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( 
Bild 12 : Ausführungsetappen 

Kote 
Beschreibung 

M.ü.M. 

372 
Wasser 

369.30 
Si lt ,  geschichtet, sehr  sandig im obe-

ren Tei l ,  schwach bis mittel plastisch, 
weich 

363.80 
Si lt ,  mit wenig Ton ,  fein geschichtet 

mit Fe insand, oder mit stürmischer 
Schichtung, mittel plastisch, hart 

359.1 0 
toniger Si lt ,  mit fe inen  Sand- oder 

Si lt-Schichten, plastisch, weich 

356.80 
toniger Si lt ,  geschichtet, mit Zonen 

ohne Schichtung oder stürmischer 
Schichtung, sehr p lastisch, weich 

344.30 
toniger Si lt ,  geschichtet, mit  Zonen 

ohne Schichtung oder stü rmischer 
Schichtu ng, p lastisch, weich 

(. . .  ) n icht representative Werte 

Bauwerk zwischen den Koten 

369.30 - 358.35 M .ü . M .  

Uebergangzone zur  Moräne 
ca . 326 M .ü . M .  

TABELLE I :  Bodenkennziffern 

6 

12 13 
I I I 

uscs 

C L  
(C L-M L)  

C L  

C L  

CL 

CL 

Wasser-
geh alt 

w 

% 

24,8 

1 9.7 

25,0 

31 ,9 

25,3 

(r-----ll (r----------, 

Konsistenzgrenzen 
Druck-

Raum- Fl iess- Ausroll- festig-
gewicht grenze grenze keit 

'Y w L  wp dc 

t/m3 % % kg/cm2 

1 ,99 25,1  1 6, 1  0,6 

2 ,07 27 , 1  1 5,7 1 ,80 

2,00 (23,9) ( 1 5,7)  0.70 

1 ,92 36,9 1 8,8 0,80 

2,01 31 ,6 1 6,8 1 ' 1 0  

Adresse des Verfassers : 

L. Tappolet, dipl. Ing. ETH 
1 246 Corsier 

mittlere Kornverteilung 

Ton Silt Sand Kies 

% % % % 

1 4  76 1 0  0 

1 9  73 8 0 

24 66 1 0  0 

32 55 1 3  0 

20 69 1 1  0 
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PUB L ICATION S de Ia S ociete S u i sse de Mecan ique des S o ls et des R oches 

Herbsttagun g 1 970, Zürich Session d'automne 1 970, Zurich 

VERANKERUNGEN IN SILTBÖDEN 
Von Hans Stump, dipl. lng. ETH 

Anker in Siltböden rufen zur Vorsicht. Als Baufachmänner 
wissen wir das. Sei es nun, dass wir uns mit dem Projekt der 
Anker oder mit deren Ausführung befassen, die Fragen sind 
dieselben. 

1 .  Wie hoch ist die zulässige Ankerkraft ? 
2. Wie verhält sich der Anker über längere Zeit ? 
Mit diesen zwei Fragen werden wir uns nachfolgend befassen. 
Die Problemstellung lässt sich nicht so einfach beantworten; 
denken wir nur an die Variation der Siltböden zwischen sandig 
und tonig oder an die Verschiedenheit der Lagerungsdichte. 
Dazu kommt noch das unterschiedliche Verhalten der mannig
faltigen Ankertypen. 

Wir wollen deshalb vorerst drei konkrete Beispiele von Sturnp
Duplex-Verankerungen betrachten, welche versetzt wurden in : 

1 .  sandigem Silt 

2. tonigem Silt 

3. organischem Silt und Seekreide 

Ansebliessend an diese Beispiele werden einige allgemein gültige 
Schlussfolgerungen gezogen. 

L Beispiel : Verankerung in sandigem Silt 

Es handelt sich um die Verankerung einer Baugrubenumschlies
sungswand der Ueberbauung Freienstein in St. Gallen. Projek
tierende Ingenieure und Bauleitung waren Zähner + Wenk in 
St. Gallen. Bauzeit war 1 969.  

Bild 1 zeigt einen Schnitt der verankerten Schlitzwand. Die 
Baugrube war nur knapp 5 m tief. 

Bentonitwand : 

O.K.  Wand = + 660.25 
U.K.  Wand = + 654.04 

·659.10 � 

.655 so 

S C H N I T T  

-·--�1�·---!J" __ \!JI..____ ____ _ 

UBERBAUUNG FREIENSTEIN ST GALLEN 

Bild 1 

Das Baugrundprofil, welches durch die Fa. Grundbauberatung 
AG St. Gallen erstellt wurde, ist in vereinfachter Form im Bild 
2 ersieh tlich. 

Unter einer Deckschicht "A" befindet sich eine ca. 1 0  Meter 
mächtige Ablagerung von sandigem Silt "B", welche ihrerseits 
auf einem Molassefels aufliegt. 

Die äusseren Ankerköpfe wurden ca. 1 m unterhalb O.K. Terrain 
angeordnet. Wenn man diesen Umstand und die Lage der Bau
grubensohle in Betracht zieht (siehe Bild 2) , wird offensichtlich, 
dass die Anker gezwungenermassen im sandigen Silt versetzt 
werden mussten. 

Bild 3 ist ein typisches Spannungsdiagramm eines Ankers mit 
einer totalen Länge von 9 m und einer Haftzone von 5 m. 

KB 1 K B 2  
! 0.00 

SUICIGE� S IL,_ FEST ( M O R A N E J  

Bild 2 

.----�----------------------, 
Spannungs - D�hnungsdiagramm Auftrag N� _ -· 2Q_1_! _ _ _  Da• c�r lnJ•ktion _!�61_0 __ 

Injektionszuganker NS? . -�� '!_ _ ::�5t';,��g;����ff�� ��:k:i:,n:�,:�:�n��:��::1�9 
S<om' 1oo,<•• ISy•"m ��j -r+-r+-t+-t+'H�M-+-,+-flt-St-+-f+i'-H-H-H-H--t-T

T+ 

J 

' , ' 

� 

2 t N h a e  f 3 

Bild 3 
I I  I I  +++f-++-l-++++++++l-i-i-l--++++l++H-+++f-++-4-++++++IH 1 1+1 i-i-l-++-., 

Bild 3 
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Die Spannungsdehnungslinie folgt ausgezeichnet der theoretischen 
Spannungs-Dehnungs-Linie. Beim Sturnp-Duplex-Anker ist die 
Interpretation der Spannungsdehnungsdiagramme erleichtert, da 
die freie Länge konstant bleibt und ein Nachgeben des Ankers 
sofort erkennbar ist. 

Nach Erreichen einer Prüfungsspannung von 35 to wurde der 
Anker auf 30 to abgespannt. Während des Spannvorganges wurde 
kein Nachgeben des Ankers festgestellt. 1 6  Tage nach Aufbringen 
der Vorspannung wurde der Anker geprüft, wobei eine Spannung 
von nur noch 22 to gemessen wurde. Offenbar hatte ein Kriech
vorgang stattgefunden. Wie wir später noch sehen werden, ist 
dieser Spannkraftverlust vor allem anfänglich gross und nähert 
sich rasch einem Endwert. Der Anker wurde wieder auf 30 to 
gespannt. 

Die mittlere injizierte Zementmenge betrug 6 00 kg pro Anker. 

2. Beispiel : Verankerung in tonigem Silt 

Es handelt sich in diesem Falle wiederum um die Verankerung 
einer Baugrubenumschliessung ; diesmal für eine neue Walzenfa
brik in Herisau. 

Projektierende Ingenieure und Bauleitung sind ; 

Farner + Grunder, lndustriearchitekten, Zürich 
Ingenieurbureau W. Aerni, Herisau 
Ingenieurbureau Brunner + Koller, St. Gallen 

Die Bauzeit ist 1 970. 

Vorgängig der Bauausführung und zwar noch im Stadium der 
Baugrunduntersuchung durch die Firma Grundbauberatung 
St. Gallen wurden Versuchsanker ausgeführt, wovon einige im 
Seebodenlehm angeordnet wurden und andere im kiesigen Sand. 
Der Seebodenlehm, welcher uns hier im Besonderen interessiert, 
wurde vom Grundbauberater als tonig - sandiger Silt klassifiziert 
mit 

</> = 3 0° - 3 2° und C' = 1 Tfm2 

Im typischen Spannungsdehnungsdiagramm eines Versuchsankers 
von 15 m Länge und einer Haftzone \(On 3 m (Bild 4) fällt auf, 
dass die Spannkraft nach Erreichen eines Spitzenwertes von 
26 to bei fortlaufender erzwungener Deformation etwas abfällt, 
was auf eine gewisse Strukturempfindlichkeit schliessen lässt. 
Ebenfalls auffallend ist der Spannungsverlust infolge Kriechen, 
denn nach 5 0  Tagen wurde nur noch eine Vorspannkraft von 
1 7  to gemessen. 

Basiert auf die Resultate dieser Versuche wurde das Projekt ent
sprechend erstellt und die Anker werden zurzeit ausgeführt. 

Sp.nnungs- Dfohnungsdiagramm 
! lnJekt•onszug•nker Nl! __l_ 
� Slump - Duple� (Systvm �r) 

Teo�ni<e�• D�t.e.oc...._ 

Stahl� 32,5 mm , Ouer1<:hni1t : 6.0�cm
2 

ZYgl•otighit () a : 10500kg!cm2 
Ela,.izitQtsgro�u (5 S 0.2 : 8 000 kg. cm2 

Bild 4 

2 

Auftrag N!_1Q13_ _ _ _ _ _ _  O.t. dw lnj&>ktion:�1!_1__TI)_,__ 
Baust•ll• : J:Ifii�� - _ _ _ _  lnjfttiontmfi9: ZIHMnt_j� _ llg  
Ank«länge:_!�..!!L{).!!! _ ___ O.t.dw 'o'oi'SP4nnutiQ:_l�'lQ-

t.o 50 60 
-nung "-o 51M>I" '" "'"' 

Monometer { blau ) I OO A!tt> .  • l4.3to 
"""�· Vof1p<�nnkrolt : 47 - 55 to 
Brudi<>Ot ; 8.4to/ Streo�loot : 64to 
D•hnvng bi : J,55 .,..y."· bei e;;l to 

70 "' 

3. Beispiel : Verankerung in organischem Silt und Seekreide 

Auch hier haben wir mit der Verankerung einer Baugrubenum
schliessung zu tun. Das Bauprojekt ist ein Geschäftshaus im 
Seefeld in Zürich. 

Projektierende Ingenieure und Bauleitung ; 

Stucki und Hofacker, Zürich 

Bauzeit der Anker war 1 967. 

Bild 5 zeigt die endgültige Form des Aushubs. Eine Schlitzwand 
wird durch eine Ankerreihe gesichert, wobei Ankerlängen und 
Neigung variieren, wie wir noch sehen werden. 

Ein generelles Baugrundprofil B, (Bild 6) wurde durch das IGB 
erstellt, welche die B augrunduntersuchungen durchführte. Die 
Lage des Baugrundprofils ist im Grundriss (Bild 7) ersichtlich. 
Die Baugrube wurde bis zur Kote 3 99 ausgehoben. In dieser 
Tiefe befindet sich eine Schicht von organischem Silt. Darunter
liegend sind kiesige Sande und dann Seekreide. Darunter folgt 
Seebodenlehm. Die Ankerköpfe waren auf Kote 4 06 vorgesehen. 
Logischerweise wurde beabsichtigt, die Ankerhaftzone in der 
oberen Kiessandschicht anzuordnen. 

Es wurden Versuchsanker angeordnet (siehe Bild 7). Auf drei 
Seiten konnten alle 7 Versuchsanker wie gehofft auf eine Prüf
kraft von 4 0  to gespannt werden und die Wand wurde darauf 
mit 30 to Ankern gesichert. Auf der vierten - und östlichen 
Seite der Baugrube wurden Schwierigkeiten erwartet auf Grund 
des Baugrundprofiles A. 

Verglichen mit Profil B fällt die starke Zunahme der Mächtigkeit 
der Seekreideablagerung in östlicher Richtung auf. 

Es wurde befürchtet, der Horizont dieser Schicht steige weiter
hin an, in Richtung Ost und es wurde deshalb beschlossen, zwei 
flache Versuchsanker zu versetzen unter 9° Neigung, mit einer 
totalen Länge von 1 0  m resp. 14 m und einer Haftzone von 
5 m resp. 3 m. 

Die Spannungsdehnungsdiagramme dieser beiden Versuchsanker 
sind ähnlich. Bild 8 zeigt deshalb nur das Resultat des einen 
Ankers. 

Nach Erreichen eines Initialwertes fällt die Spannkraft auf einen 
kleineren Wert ab, der trotz weiterer erzwungener Verformung 
konstant bleibt. Dieses Resultat lässt auf Strukturempfindlichkeit 
schliessen. 

Die Haftzonen der Anker liegen also wie befürchtet nicht in der 
kiesigen Sandschicht, sondern in der darunter liegenden Schlamm
schicht. Deshalb wurden zwei weitere Versuchsanker versetzt, 
von 1 6  m Länge und einer Haftzone von 5 m. Diesmal waren 
die Anker stark geneigt, unter 35° und 4 0° mit dem Zweck bis 
auf Kote 3 96 in die tiefer liegenden mehr konsolidierten See
kreideablagerungen zu gelangen. 

Aus dem IGB - Bericht entnehmen wir folgende Kennwerte für 
diese Seekreide ; 

WL 40 - 5 0 % 

Ip 15 % 

w 55 - 60 % 

'.()' 28° 

c' o o  

Kornverteilungskurven sind in Bild 9 dargestellt. 
Die Spannungsdehnungsdiagramme beider Versuchsanker sind 
wiederum ähnlich. (Bild 1 0) 

Nach Erreichen einer Initialspitze (unterbrochene Linie in Bild 
1 0) von 40 to fällt die maximale Spannkraft auf 24 to ab und 
bleibt dann konstant bei fortlaufender erzwungener Verformung. 
Auch hier tritt innerhalb von zwei Tagen Kriechen ein, mit dem 
Resultat, dass die Vorspannkraft noch weiter abnimmt auf 1 7  to. 
Dieser Anker wurde zwei Tage später nochmals entspannt und 
neu gespannt (ausgezogene Linie in Bild 1 0),  wobei eine noch 
geringere maximale Spannkraft von nur 23 to erreicht wurde. 
Der Anker wurde darauf bei 20 to abgespannt. Infolge Kriechen 
entspannte sich der Anker innert zwei Tagen auf 15 to, blieb 
dann aber konstant. 



S C H N I T T  

ca .• 406.10 
� 

.400.00 
-= 

Bentonitwand : 

O.K. Wand + 408.00 

U . K .  Wand = + 395.00 

NEUBAU FERROLEGERINGAR AG - ZÜRICH S�EFELDQUAI 

Bild 5 

Prof i l  A 
410  410 

405- 405 

400 400 

395 395 

390 390 

3 8 5  385 

380  380 

375 375 

G) Profil  8 

410 410 

405 405  

400  400 

395 395 

390 390 

3 8 5  385 

380 380 

375 375 

Legende: Zürich Seeofeld - Quai 

Umbau "Ferrolegeringar" 

Auffüllung 

Grobgestein Generelle Baugrundprofile 
Faulsc hlammiger und torfiger Boden 

Se-ekreide 

Seebodenlehm 

Bild 6 

Bild 7 

Bild 8 

NEUBAU FERROLEGERINGAR AG - ZURICH SEEFELDQUAl 

Spannun gs - Dehnungsdiagramm 

Injektionszuganke-r N2 _ _1_ _ 
Stump-OuPiex (Syst .. m WI!'ber) 

Auftrag N!?_ 67844._ � _ D�tl der Injektion, _1§,1�_.§7 ___ _ 
Baustelle, _S�feldg_u� _ lnj•ktionsml!'ngl': Zement _ �_Q_O_ kg 
Ankerliinge : _lO_m I 5n:t _ _  Oat d .. r Vorspannung: _29_,_12.,_61 _  

w . .  vo,.p..nnkraH 4'>!!10 
Bru<hla.o Uto I S t roc<l .. t 6•1o 
O.h""'n� Al • l 55 """ tm• �., iO to 
Monometor iblau I IOOA\m • I,.Ho, 50\0• liOAim 

Kornverteilung in Summationskurven 

SEEKREIDE 

Bild 8 

TIEFE IN m SIGNATUR 
Herkunft der Probe : Züri,n, Se!O'hldquai 43, Ferroi!O'g(>ringar 

Bohrung 1 
1 1 . 40 - 11.90 13. 3 S - 16.00 16 00-164Z} ��"JlM :;:::-_;:: 

- - •eo ., 

Bild 9 

3 



::o Spanrungs-Dehnungsdiagramm 
,g 1 tnjektionsz�o�ganker N� _ 1_Q_ _ 

Stump- Oupl�• (System �) 
' '  I I 

0 w 
P J � n ' . , \ . I I�>• 

. . I ' I I I I 

Auftrag N! �7 �� . . 
Baust!Jlt� . S�ef�ldquai- Züric;� 
Ankerläf'191' 16.00 m I 5.00 m 

45° . 
t-4., · ' 

\ 
\\ 

' 
'-----

Dal der tn}elttion. 19, 1.66 
lnj�ki•OnsmengP- ZO!mHlt 1000 . kg 

vor���;'1d! 4.1. 6� . 

Bild 10 

Querverschiebung in mm 
(Mauerkrone) 

MESSPUNKT 6 ( Anker N286) 
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Dieselbe Erscheinung wurde bei einer Dauermessung mittels einer 
Druckmessdose festgestellt, welche an einem Anker der defini
tiven Ausführung installiert wurde. Dieser Anker wurde am 
26.4.  auf 1 8  to gespannt. Die Kraft ging rasch auf 1 7  to zurück 
und blieb dann konstant, bis zum Ende der Messperiode, ein 
Monat später. 

Basiert auf die Versuchsresultate wurde zur Sicherung der Wand 
auf dieser kritischen Seite der Baugrube 34 Anker angeordnet. 

Länge 
Haftzone 
Neigung 
Prüfkraft 
Spannkraft 

1 4 - 1 6  m 
5 m 
25 - 35° 
22 to 
18 to 

Bei 32 Ankern konnte die Prüfkraft erreicht werden bei zwei 
nicht. Der Abstand zwischen den Ankern war ca. 1 m, aber sie 
wurden gespreizt in vertikaler Richtung. Eine mittlere Menge 
von 600 kg Zement wurde injiziert pro Anker. 

Angesichts der kritischen Situation wurde die Mauer nach dem 
Aushub überwacht. Eine geodätische Messung im Mittelpunkt 
der Mauerkrone ergab die in Bild 1 1  aufgezeichneten Resultate. 
Auch hier stabilisiert sich die Bewegung, welche durch den Aus
hub ausgelöst wurde. Die gemessenen Verschiebungen waren sehr 
gering. 

Es fällt auf, dass die Mauer sich hin und her bewegt, offenbar 
unter äusseren Einflüssen. 

Bei Regen bewegt sich die Wand nach vorne und bei trockenem 
Wetter wieder zurück. Die Bewegung können verursacht sein 
durch : 

a) Zunahme des hydrostatischen Druckes 
b) Temperatur 

Gegenüberstellung der Messwerte morgens und abends zeigen in 
Bild 1 2, dass der Temperatureinfluss offensichtlich sehr gross 
ist. 

Wenn schon innert 24 Stunden Verschiebungen von 1 bis 2 mm 
festgestellt werden können infolge Temperaturänderungen, dürften 
diese mit dem Wechsel der Jahreszeiten beträchtlich sein. 

Mit diesen Betrachtungen haben wir uns vielleicht etwas vom 
eigentlichen Thema entfernt. Anderseits ist eine Verankerung in 
Siltböden ohne Kontrollmessungen nicht denkbar. 

Messmethoden : 

Zu diesem Zweck können folgende Messeinrichtungen verwendet 
werden : 

Druckzellen, die unter die Ankerplatte gelegt werden zur 
Dauerkontrolle der Vorspannkraft. Die Druckzelle ist entwe
der hydraulischer Konstruktion oder besteht aus einem ring
förmigen Kraftaufnehmer dessen Formänderung gemessen 
wird. 

Extensometer, mit welchen die absolute Mauerverschiebung 
gemessen wird. 

Geodätische Messungen, die etwas zeitraubend sind. 

Pendel ausserhalb der Mauer, die die Relativverschiebung 
ergeben. Pendelinstallationen werden leider leicht beschädigt. 

Neigungsmesser : Ein spezielles Mess-Rohr wird in die Bau
grubenumschliessung eingebaut oder hinter dieser in einer 
Bohrung eingebaut. Der Neigungsmesser wird dann periodisch 
in das Rohr abgesenkt, wobei die Neigung und damit die 
Neigungsänderung an beliebig vielen Stellen gemessen werden 
kann. 
Wie dieses Diagramm der Wandverschiebungen beim Hotel 
International in Zürich zeigt (Bild 1 3) ,  gestattet diese Mess
methode die Wanddeformation zuverlässig verfolgen zu 
können. 
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Schlussfolgerungen : 

Bild 1 3  

Prinzipiell sollte versucht werden, siltigen Böden auszuweichen 
und in festen eventuell tiefer liegenden Böden zu verankern, auch 
wenn die Anker länger werden. 

Falls dies nicht möglich ist, ist es empfehlenswert, im Projekt 
folgende Gebrauchslast vorzusehen, für die heute geläufigen 
Durchmesser der Haftzone von 1 0  cm. 

sandiger Silt 

toniger Silt und Seekreide 

organischer Silt 

locker gelagert fest gelagert 
20 - 30 to 30 - 5 0  

1 5  - 2 0  to 

1 0 - 15 to 

20 - 30 

1 5 - 20 

Diese Werte gelten für Schweizerböden mit relativ jungen Abla
gerungen. Dabei sind Haftzonen von 5 m Länge empfehlenswert, 
deren Wirkung durch Nachinjektionen in festgelagerten und san
digen Silten ev. verbessert werden kann. 

Selbstverständlich ist zu erwarten, dass mit zunehmender Erfahrung 
sich die maximal erreichbaren Ankerkräfte eher noch etwas erhö
hen werden. Eine Berechnung der max. Ankerkraft ist in diesen 
Bodenverhältnissen schwierig, da die Kraft vom Durchmesser der 
injizierten Haftzone abhängt, welcher unbekannt ist. Statt diesen 
Durchmesser zu schätzen und damit die Ankerkraft zu rechnen, 
scheint es logischer, direkt die Ankerkraft zu schätzen, wozu 
auch mehr Erfahrungswerte zur Verfügung stehen. Die definitive 
Bestimmung der Begrauchslast und somit des Ankerabstandes 
sollte unbedingt auf Grund einiger Versuchsanker erfolgen, wobei 
Dauermessungen unerlässlich sind, welche auf einen oder zwei 
Tage beschränkt werden können, falls die Messintervalle anfäng
lich kurz gehalten werden. Zu diesem Zweck werden vorzugs
weise Druckmessdosen verwendet. 

Ideal ist es, wenn die Versuchsanker bereits im Stadium der 
Baugrunduntersuchung erstellt werden, da auf diese Weise dem 
projektierenden Ingenieur die Möglichkeit gegeben ist, das Projekt 
den Verhältnissen anzupassen. 

Sicherlich ist mit einem Gruppeneffekt zu rechnen und deshalb 
empfehlenswert, die Anker zu spreizen. 

Die Versuchsanker müssen in repräsentativen Bodenschichten 
angeordnet werden. Dies bedingt wiederum eine sehr eingehende 
Erkundung des Bodens und zwar wenn möglich ausserhalb des 
Bauareals. Wenn man sich überlegt, dass die Anker je 10 bis 
20 m über die Baugrube hinaus reichen, wird klar, dass die 
linearen Ausdehnungen der Ankerzone ohne weiteres 50 % der
jenigen der Baugrube selbst betragen kann. 

Abschliessend darf bestimmt behauptet werden, dass Anker in 
Siltböden technisch ohne unangenehme Ueberraschung möglich 
sind, wenn die notwendigen Untersuchungen und Versuche früh
zeitig genug durchgeführt werden, um das Projekt entsprechend 
anzupassen und wenn das Verhalten des verankerten Bauwerkes 
mit Kontrollmessungen überwacht wird. 

Hans Stump, dipl. lng. ETH 
Stump Bohr AG 
Mühlebachstr. 20 
8032 Zürich 
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Tin� a part du « BU LLET I N  T E C H N I Q U E  DE LA S U I SSE ROM A N D E », N• 8 d u  1 7  avril 1971 

Observations des tassements lors du precharg e ment 
d' u n  so I limoneux 1 

par A .  R A B I N O V I C I ,  0' ing. ,  Pul ly 
Deux ouvrages - une halle industrielle et un reservoir 

a huile - sont a construire dans une region de depöts 
sedimentaires compressibles d'origine postglaciaire. Ces · 

ouvrages, en constructions metalliques, ont !es dimensions 
de 40 m x 140 m et de 20 m de diametre. Les charges 
transmises au so! sont de 5 t/m2 et de 10 t/m2 respective
ment. Sur Ia base des essais redometriques, !es tassements 
ont ete evalues a 2-3 decimetres . Ces tassements ont ete 
provoques au prealable par un prechargement du so!. 
Cette contribution rend compte de l'experience faite lors 
du prechargement et analyse !es aspects geotechniques lies 
au problerne des tassements. 

1,,, 4el 1,11, So l.fS Jo IS 

Descri ption du sol et problemes de fondation 

Les forages executes jusqu'a 1 6  m de profondeur ont mis 
en evidence deux Couches distinctes : 

une couche superieure de silt argileux legerement 
organique avec des poches isolees de tourbe, de 6 
a 7 m d'epaisseur 

une formation sous-jacente de sable et gravier, de 
compacite moyenne avec des intercalations secon
daires de silt argileux . 

Les charges transmises par !es ouvrages et les details des 
remblais provisoires sont donnes sur Ia figure 1 .  

Le profil du sol et Ies caracteristiques geotechniques sont 
representes sur Ia figure 2 et tableau 1 .  

TABLEAU I 

Caracteristiques geotechniques 

Echan- y e "' "'L Wp lp r, * Ce tillon t/m' % % % % kg/m' 

I I ,65 1 ,49 50 45 30 1 5  0,30 0,14 

--- --- --- -- -- -- -- --- ---

2 1 ,84 0,92 3 5  42 27 1 5  0,50 0,08 

--- --- --- -- -- -- -- --- ---

3 2,08 - 1 7  - - - -

* determine par le vane test 

t-- <�o.·--+ 

lhl);J (\\fl,• 

Fig. I .  - Charges transmises par !es ouvrages et details des 
remblais provisoires. 

1 Expose presente a Ia reunion d'automne 1970 de Ia Societe 
suisse de mecanique des sols et des travaux de fondation (Zurich, 
5 novembre 1970) . 
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Fig. 3 . - Detail de Ia fondation. 

On a calcule des tassements de 20-:- 30 cm sur Ia base 
des essais redometriques et en supposant que !es deforma
tions se produiront uniquement dans Ia couche superieme. 
Si Ia construction metallique en soi pouvait supporter ces 
tassements ainsi que des tassements differentiels, !es defor
mations de Ia dalle de fondation avec !es installations 
devraient rester dans !es limites fixees par Je maitre d'ou
vrage. Deux types de fondations ont ete consideres : 

- fondation sm pieux d'environ 10 m de profondem 

- fondations superficielles, apn!s Ia provocation des 
tassements par un prechargement egal aux charges de 
service des constructions . 

Pour des raisons economiques, Je choix a ete porte sur 
Ia deuxierne solution. Les operations sm Je chantier se sont 
deroulees selon Je prograrnrne suivant : 

Halle : chargement de Ia smface par 2,5 rn de sable-gravier 
(5 t/m2) pendant trois mois. Observations des tassements 
dmant cette periode ainsi qu'apres Ia decharge. 

Reservoir : prechargement en deux etapes (2,5 rn chacune) 
pendant trois mois et mesures de tassements durant 
cette periode. 

II a ete decide egalement de poursuivre !es tassements des 
constructions apres l'application des charges de service. 

II s'agit donc des essais de charge en vraie grandem dont 
!es resultats sont donnes et discutes dans !es chapitres 
suivants. 

Fondation 

Le systeme de fondation adopte pour Ia halle industrielle 
est donne sm Ia figure 3 .  Cette fondation a ete realisee en 
deux etapes .  

2 

lo 

.. 
: I . 
� 

+------ "··· .... -------

' / 
\ / 

' / 
' / 

', _ .,..., ..,.." - - - - - - - - - - - -

Fig. 4 .  - Profils des tassements. 

Etape 1 
I .  Excavation de Ia couche superieme d'environ 1 m de 

profondeur. 

2 .  Mise en place d'une feuille de polyethylene de 0,1  mm 
d'epaisseur. 

3. Mise en place d'une couche de beton maigre de 1 8  cm 
d'epaisseur (CP 100) par Ia methode de « mix in 
plant » .  

4. Mise e n  place d'une couche de gravier de 60 cm 
d'epaisseur (y compris le drainage) . 

5 .  Mise en place d'un remblai pour Je prechargernent. 

Etape 2 (apres Je prechargement) 

1 .  Enlevement du remblai jusqu'au niveau inferieur de 
Ia dalle de fondation. 

2 .  Betonnage de Ia dalle de fondation (20 crn.).  

L'epaisseur de Ia fondation a ete fixee en tenant compte 
de Ia profondem de penetration du gel et des conditions 
de travail sm Je chantier. La fonction de Ia feuille de 
polyethylene est d'ernpecher le rneiange du beton rnaigre 
avec Ia terre . Le beton rnaigre devrait assurer Ia circulation 
des engins pendant l'emplacernent du gravier et du systeme 
de drainage. 

Tassements 

Avant l'execution des remblais, un reseau de reperes 
(tuyaux en ciment) a ete implante sur !es deux surfaces a 
charger. 

Les mesmes ont commence des Ia rnise en place du 
remblai . 

Les tassements mesures sont representes sur deux coupes 
transversales (fig. 4). Les valeurs maximales enregistrees 
sont indiquees dans Je tableau 2 .  

TABLEAU 2 

Halle Reservoir 
40 m x 1 40 m 0 � 20 m  

charge t/m' I tassement I charge t/m' I tassement 
max. (cm) max. (cm) 

5 20 5 20 

1 0  52 
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Fig. 5 .  - Diagramme tassement-temps. 

a) calcule 

b) mesure 

Les constatations suivantes decoulent de l'examen des 
profils de tassement : 

1 .  Un tassement de 20 cm s'est produit lorsqu'une 
charge de 5 t/m2 a ete appliquee sur deux surfaces 
de formes essentiellement differentes (40 m de largeur 
et 20 m de diametre) . 

2 .  Le profil des tassements se presente sous forme de 
cuvette. Aux bords des surfaces chargees, le tasse
ment represente, en gros, Ia moitie de la valeur dans 
Ia region centrale. 

3 .  En dehors des surfaces chargees, les tassements sont 
pratiquement nuls. Des soulevements n'ont pas ete 
enregistres. 

4. La charge appliquee sur la surface circulaire est la 
meme pour les deux etapes (5 t/m2) . Cependant, les 
tassements mesures durant la deuxieme etape sont 
de 50 % superieurs a ceux mesures durant Ia premiere 
etape de prechargement (32 cm par rapport a 20 cm. 
V oir figure 4) . 

L'evolution des tassements dans le temps pour un des 
ternoins de la surface circulaire est representee sur la figure 5 .  
Ce diagramme permet d e  formuler les remarques suivantes : 

1 .  Dans un intervalle d'environ 1 mois apres l'applica
tion de la charge, la consolidation semble etre ache
vee. (Tout au moins Ia consolidation primaire) . 

2 .  Le gradient des tassements durant la deuxieme etape 
est plus grand que le gradient correspondant durant 
Ia premiere etape (voir les pentes des deux branches 
du diagramme tassement-temps) . 

Fig. 6. - Diagramme charge-tassement (surface circulaire). 

a) calcule 

b) mesure 

Discussion des resultats 
L'analyse qui suit se refere aux resultats obtenus lors du 

prechargement de Ia surface circulaire. 
La relation entre les tassements et les charges est repre

sentee sur la figure 6 .  
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Fig. 7. - Variation des modules ME avec Ia pression (essais 
redometriques). 

On remarque que les valeurs des tassements mesures se 
situent sur une courbe (courbe b) dont l'allure est opposee 
a Ja coutbe des tassements calcules en partant des essais 
redometriques (courbe a). Cette constatation en soi temoigne 
de Ia I)Jlture complexe du processus de tassement. En fait, 
apres la premiere etape de prechargement, Oll s'attendait a 
une amelioration du sol et par consequent, durant la deux
ieme etape a un tassement inferieur a celui de la premiere 
etape. Dans l'etat de nos connaissances, le mecanisme des 
tassements n'est que partiellement connu. Les facteurs qui 
interviennent sont complexes et se pretent mal au traitement 
analytique. Neanmoins, l'influence de quelques-uns de ces 
facteurs sera brievement discutee. 

a) Les inconvenients de l'essai a:dometrique 

Dans les conditions de l'essai a:dometrique, tout depla
cement lateral est empeche . Cet essai nous renseigne uni
quement sur les deformations de volume. Les modules de 
deformabilite ME augmentent avec l 'augmentation de la 
charge appliquee, ainsi qu'en temoigne Ia figure 7 .  

Cependant, nous savons que I a  cantrainte tangentielle 
ou le deviateur contribue egalement a la formation des 
tassements .  Le deviateur cause le changement de forme ou 
Ia distorsion qui est accompagnee par un deplacement 
lateral . Des deplacements lateraux, meme minimes, entrai
nent une reduction des modules de deformabilite (Haefeli 
1 963) . 11 est egalement connu (de Beer 1 964) que durant 
la consolidation l'influence du deviateur augmente avec 
l'augmentation de la charge appliquee. Pour de petites 
charges, le tassement est du essentiellement a la compres
sion. 

b) La dependance de Ia cantrainte tangentielle avec le 
temps. 

A Ia fin de la consolidation, la resistance au cisaillement 
d'un sol doit augmenter. En eliminant l'eau interstitielle, 
l'indice de vides diminue, Je volume se reduit, Je so! devient 
plus compact. Toutefois, durant Ia consolidation, on a 
mis en evidence une degradation de Ia resistance au cisaille
ment a cause de Ia duree de Ia charge (Schmid et Kitago 
1 965) . 11 s'agit d'un processus de compensation qui depend 
des proprietes rheologiques des sols. Dernierement, une 
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contribution interessante (Hanrahan et M itchell, 1 969) nous 
renseignait sur la dependance de la deformation horizon
tale due a la contrainte tangentielle avec le temps (fig. 8) .  
Au fur et a mesure que la valeur de la contrainte tangen
tielle approche la valeur de rupture, le deplacement hori
zontal augmente. 

c) Formation des zones plastiques 

Dans un massif de �ol, des zones en equilibre plastique 
prennent naissance quand la contrainte tangentielle induite 
est egale a la resistance au cisaillement. Dans le cas d'un 

10 102 10
3 C M 1i'S (_i ... . ) remblai dont la largeur est plusieurs fois superieure a sa 

.,.. 
hauteur, la contrainte tangentielle maximale se produit 

I I I  
Fig. 8 . - Relation entre Ia composante horizontale de Ia defor- dans la zone centrale de la surface chargee et a une pro-
mation due au cisaillement et Je temps (selon Hanrahan et fondeur d'environ 1 ,8 fois la hauteur du remblai. Par 
Mitchell 1 969) . consequent, si des zones plastiques se forment, elles auront 
ea Deplacement horizontal unitaire 

, Cantrainte tangentielle app[iquee 
leur point de depart dans la region centrale de la surface 
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tion de la charge est donne sur la figure 9 .  Sur la meme 
figure on remarque les directions des vecteurs de deplace
ments qui accompagnent les zones plastiques . En conclu
sion, l'apparition des zones plastiques entraine des deplace
ments lateraux, et par consequent, des tasseme�ts supple
mentaires . 

d) Consolidation primaire et secondaire 

Selon le diagramme tassements-temps obtenu, on peut 
penser que la consolidation primaire apres chaque etape 
de prechargement est terminee. La consolidation secondaire 
n'a pas ete clairement mise en evidence . De ce point de vue, 
il faut supposer qu'apres la mise en place de la deuxieme 
etape de prechargement ,  les effets des deux charges se 
superposent et peuvent contribuer a augmenter les valeurs 
des tassements escomptes . 

Conclusions 
Le prechargement de la couche compressible par un 

remblai de 2,5 et 5 m de hauteur (et de 10 t/m2) provoque 
des tassements de 20 et 52 cm. Le temps de la consolidation 
primaire est d'environ 1 mois .  L'essai montre la complexite 
du processus des tassements lors de l'application des charges 
sur de grandes surfaces . L'influence de quelques-uns des 
facteurs qui peuvent intervenir dans ce processus a ete. 
analysee. 
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