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EINLEITUNG

Da iiber die Geologie der Ebene von Villeneuve und die vorbe-
reitenden Untersuchungen fiir den Briickenbau Herr Koch
berichtet, wird hier auf die Darstellung der Ausfiihrungsprobleme
der Pfahlfundation eingegangen. Und zwar berichte ich im ersten
Kapitel iiber die von der Unternehmung auf eigene Initiative
unternommene zweite Probebelastungskampagne mit Ldsinger-
Injektionspfahlen auf dem Platz Cdté montagne (Bild 8). Dann
wird der Herstellungsvorgang des LS-Pfahles erklart.

Im dritten Kapitel wird auf die im Verlaufe der Pfahlungsarbei-
ten aufgetauchten Probleme eingegangen. Im vierten Kapitel
gebe ich Auskunft iliber das bis heute beobachtete Setzungsver-
halten der Briicke. Und in einem fiinften Kapitel werde ich mir
noch einige Bemerkungen zur Tragfdhigkeit und deren Bestim-
mung von Pfdhlen in Siltboden erlauben.

1. KAPITEL

Kommen wir also zum Kapitel iiber die Belastungsproben mit
den LS-Pféhlen.

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 kdnnen, musste er allerdings noch
getestet werden. Das Bureau des Autoroutes stellte uns in verdan-
kenswerter Weise den Platz der ersten Versuche noch einmal zur
Verfiigung, so dass direkte Vergleiche gezogen werden konnten.
Im Sommer 1967 wurden die Probepfahle hergestellt. Zur Prii-
fung der 4 Druckpfahle waren noch 3 Doppelpfihle als Zugpfih-
le in der im Bild sichtbaren Anordnung notwendig. 2 Druckpfah-
le waren 27 m und 2 nur 20 m lang. (Bild 2).
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Im Bild 2 sehen Sie die Resultate der Belastungsproben.

Bei allen Pfihlen wurde die von der Versuchseinrichtung her
mogliche 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 fiir jede Bodenart ein Grenz-
wert der Mantelreibung so bestimmt, dass sich beim Probepfahl
zusammengezahlt wieder die gemessenen 300 t ergeben. Im Torf
wird keine Mantelreibung beriicksichtigt.



Im Sand siltig oder kiesig 8.9 to/m?
Silt sandig 6.7 7
Silt tonig 45 7

Bezogen sind diese Werte auf den mittleren Pfahldurchmesser.

Auf die ganze Liange der Briicke angewendet, ergeben sich so bei
gleicher Pfahllast je nach den ortlichen Verhaltnissen verschiedene
Pfahllangen. (Bild 4). Diese variieren von 17 m Seite St. Maurice
bis 27 m im schlechtesten Bereich in der Mitte und betragen
Seite Lausanne ca. 20 m.
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2. KAPITEL

Bevor ich zu einigen Ausfithrungsproblemen iibergehe, mochte
ich nun kurz den Herstellungsvorgang des LS-Pfahles erlautern:

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

In Phase 2a, hier nicht dargestellt, wird wenn notig das Ramm-
rohr mitsamt Injektionsleitungen durch ein Aufsatzstiick verldn-
gert.
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Bild 4: Herstellungsvorgang

In der dritten Phase wird nach erreichen der erforderlichen Ramm-
tiefe ins leere Rohrinnere die Armierung eingesetzt, der Vibrator
hineingehdngt und Beton aufgefiillt.

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 Mortel 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 liickenlose Notierung der verpressten Mortelmen-
gen und des Betonausflusses iiberwacht.

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

Bild 6: Rohrverlingerung mit den Kupplungen der beiden
Injektionsleitungen.



3. KAPITEL

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

VILLENEUVE SITUATION

Bild 7

Das allgemeine Bauprogramm erforderte fiir die Ausfithrung der
420 vorgesehenen Pfahle den Einsatz von zwei Ramm- und Injek-
tionsequipen. Die erste Ramme begann mit der Herstellung den
zwischen dem Kanal “Eau froide” und der Simplonlinie gelege-
nen Pfahlen. Die zweite Ramme startete am Fusse der Weinberge
Seite Lausanne. Fiir diese, am Rande gelegenen Fundamente
wurde der Injektionsmortel in kleinen, beweglichen Anlagen her-
gestellt.

Bild 8: Ueberblick tiber die Zufahrtsstrasse und der
Pfeilerbankette

Spater erfolgte die Aufbereitung von einer automatischen Anlage
im Zentrum aus. Bei Forderweiten iiber 300 m wurde eine
Mortelpumpstation zwischengeschaltet.

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

Bild 9: Mdrtelaufbereitungsanlage

Wie stark die Rammprotokolle voneinander differieren, ist aus
Bild 10 zu sehen: Rechts das ’beste” Rammdiagramm aus
einem Bankett in der Nahe der Simplonlinie. Der an sich locker
gelagerte siltige Sand wird durch das Rammen so verdichtet, dass
bei 12 m Tiefe so hohe Rammwiderstiande 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
Rammschlage gegeniiber 1200 beim kurzen Pfahl. Boden gemdss
Sondierbohrung: Leicht siltiger Sand, locker beim kurzen Pfahl,
sandig-toniger Silt praktisch auf die ganze Liange beim langen
Pfahl. Gemessene Bankettsetzung: Langer Pfahl 14 mm, kurzer
Pfahl 11 mm.
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Einfluss der Standzeit des Pfahls auf die Tragfdhigkeit
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Dieser grosse Wechsel in den Pfahllingen und den Rammwider-
standen stimmte im grossen ganzen mit den Resultaten der Son-
dierungen iiberein. Im Detail traten aber doch erhebliche Unter-
schiede auf, welche bei der Ueberwachung der Baustelle rasche
Entscheide betreffend die Pfahllinge erforderten. Dabei musste
selbstverstindlich bei allen Abweichungen vom Projekt das Ein-
verstindnis der ortlichen Bauleitung, d.h. des ”Bureau des Auto-
routes” eingeholt werden, welches sich seinerseits durch die
Herren Professoren Panchaud und Bonnard beraten liess.

Die Verantwortung fiir die Tragfdhigkeit und das Setzungsverhal-
ten lag aber letztlich bei der Unternehmung. Die auftauchenden

Probleme konnten jeweilen rasch und im gegenseitigen Einverneh-
men gelost werden.

Im Bild 3 sind die der Offerte zugrunde gelegten Pfahllingen
mit den tatsdchlich ausgefiihrten verglichen:

Seite St. Maurice, mussten die Pfahle nicht auf die voraus-
berechnete Tiefe gerammt werden. Auf Grund der letzten Hitze
beim Rammen sind sie als Standpfahle zu betrachten. In der
mittleren Partie waren die Bodenverhiltnisse 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 Tragfahigkeit
der Pfdhle dadurch eine zusitzliche Sicherheit aufweist.

Im Abschnitt Seite Lausanne sind die Pfihle mit einzelnen Ab-
weichungen eher etwas langer als vorausberechnet.

4. KAPITEL

Ueber die gemessenen Fundamentsetzungen mochte ich noch
folgendes bemerken:

Schon im Submissionswettbewerb war eine Setzungsprognose ver-
langt. Wir haben uns bei der Berechnung auf Setzungsmessungen
an den grossen Oeltanks in der Nidhe des Viadukts gestiitzt und
mit einem mittleren Mg-Wert des Bodens von 135 kg/cm? gerech-
net. Unter Beriicksichtigung der Einzelsetzung des Pfahles unter
Nutzlast plus die Gruppenwirkung lautete die Prognose 19 mm,
wobei wir hofften, durch Variation in der Pfahllinge dieses Mass
auf die ganze Briickenlinge ca. konstant halten zu konnen. Die
6 Pfihle pro Bankett sind stindig mit 95 to/Pfahl belastet. Bei
voller Nutzlast sind es 120 to und bei ungiinstiger Kombination
von Brems- und Windkrédften kénnen Eckpfahle kurzfristig noch
hohere 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 Trdger mit dem Dessi-Gerlist belastete dann die
Pfeiler bereits mit der vollen Last, das heisst Eigengewicht plus
Nutzlast. In dieser Phase ist dann auch der grosste Teil der Setz-
ungen aufgetreten. Die spdteren Kontrollen ergaben nur noch be-
scheidene Nachsetzungen von 0 bis S mm. Im Bild sind unten
die gemessenen Setzungen eingetragen. Der absolut grosste

Wert von 20 mm beim letzten Pfeiler scheint bereits durch
die Schiittung des 5 m hohen Anschlussdammes verursacht zu
sein, anschliessend relativ gleichmassige Werte zwischen 7

und 16 mm. Im schlechtesten Bereich ein Anstieg auf ca. 18 mm,
dann eine Zone mit Setzungen um 8 mm. Seite Lausanne noch-
mals 5 Pfeilerpaare mit Setzungen um 17 mm.

Eine Gesetzmassigkeit kann meines Erachtens nicht festgestellt
werden; im grossen ganzen war aber die Prognose von 19 mm
jedoch ziemlich zutreffend. Der grosste Setzungsunterschied
zwischen zwei benachbarten Pfeilern betrigt 10 mm. Von der
Statik her waren 20 mm tolerierbar. Zu beachten ist noch, dass
die flach gegriindeten Pfeiler im Schuttkegel des Cone de la Ti-
niere bedeutend grossere Setzungen bis zu SO mm erlitten. Man
kann also sagen, dass es uns mit den LS-Pfahlen gelungen ist, ein
sehr gleichmissiges 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 Tragfidhigkeitsbestimmung von Pfah-
len in Siltboden beitragen kann.

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

Der Versuch musste leider bei 160 to wegen Bruches der Zug-
eisen abgebrochen werden. Diese 160 to auf einem Zeissl-Pfahl,
der bei den ersten Versuchen bei 120 to am Ende seiner Trag-
kraft angelangt war, waren derart Uberraschend, dass niemand so
recht an die Richtigkeit des Resultates glaubte. In der Zwischen-
zeit konnten aber noch weitere Probebelastungen an anderen Pfah-
len nach ca. 3 Monaten wiederholt werden und jedesmal war eine
bedeutende Zunahme der Tragfahigkeit gegeniiber der ersten Be-
lastung am ca. 3 Wochen alten Pfahl zu beobachten. (Bild 11)

Bild 12

Im Bild 11 habe ich die Bruchlast bei der zweiten Belastung der
Pfiahle mit 100 % 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 100 % besser geworden ist.

Eine dhnliche Zunahme wurde an einem allerdings wesentlich
jingeren LS-Pfahl in Nidau beobachtet. Der Boden bestand vor-
wiegend aus tonigem Silt.

Weniger ausgepragt, aber doch nicht zu vernachldssigen war die
Zunahme der Mantelreibung von Holz- und Eisenbetonpfahlen in
tonigem Silt in Arbon zwischen dem 14ten und dem 100ten Tag.
Alle diese Pfdhle sind schwimmend und 20 oder mehr m lang.
Bei der Berechnung der Mantelreibung wurde der Spitzenwider-
stand vernachlissigt.

Wann man noch die Versuche von Schenk an Pfihlen im Sand
beriicksichtigt, scheint es ziemlich sicher, dass die Bruchmantel-
reibung bei Reibungspfdhlen im Laufe der Zeit zunimmt. Dabei



vermute ich, dass Injektionspfihle relativ bald ihre volle Tragfahig-
keit erreichen, wahrend es bei Ortsbeton-Rammpfahlen langer geht
bis der um den Pfahl entstandene gestorte Bereich wieder konso-
lidiert ist.

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

Einfluss der Standzeit auf die Trag-
fahigkeit bei Reibungspfahlen im Silt
Injektions -
2| pfahl —
g
Zeit
(Bild 13).

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

Es kam ein fiir diesen Boden besonders geeigneter Pfahl zur An-
wendung und zweitens wurden allgemein fiir die Pfahltragfahigkeit
in Siltboden neue Erkenntnisse gefunden.

Ich mochte es auch nicht unterlassen, dem Bureau des Autorou-
tes als Bauherrn und dem Ingenieurbiiro Bernardi als Projektver-
fasser fiir gute Zusammenarbeit bei der Losung der nicht immer
ganz einfachen Fundationsfragen zu danken.

Adresse des Verfassers:

P. EDER, dipl. Ing. ETH
Wabersackerstr, 57
3097 Liebefeld
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Gare de triage de Denges

Pylones CFF sur pieux — Calculs et mesures des déflexions

par J.-C. OTT, ingénieur-conseil, et P. AMSLER, ingénieur, Genéve

1. Introduction

La nouvelle gare de triage des « Chemins de Fer Fédé-
raux » (CFF) a Denges [1]! est située en bordure de la
vallée de la Venoge, prés de son embouchure dans le lac
Léman.

Le site est recouvert de terrains glaciaires, dont une
épaisse couche de limon qui a donné licu a de nombreuses
difficultés de fondation pour les cuvrages d’art de I’auto-
route Lausanne-Genéve [2]. La plate-forme ouest est
cntaillée dans ces terrains jusqu’a une profondeur de
2 a 7 m en dessous du terrain naturel, si bien que la nappe
aquifére se situe a environ 1 m seulement en dessous des
voies.

Aucune excavation raide creusée en dessous de la nappe
ne peut subsister plus de quelques heures sans s’effondrer
(fig. 1).

Le méme, terrain excavé dansla zone ouest, a été mis en
remblais utiles sur une hauteur allant jusqu’a 15 m environ.
Dans la zone est, une premiére couche de grave (sable -+
cailloux) a été répandue a la surface de la plate-forme sur
une épaisseur de 40 a 50 cm, avant la mise en place du
ballast proprement dit.

Ces conditions particuliéres ont motivé une étude géo-
technique assez compléte des caractéristiques du sol, une
recherche du procédé d’exécution, le contrdle de la stabilité
des fondations des nombreux pylones électriques.

2. Nature des sollicitations des pylénes

Les pylones (fig. 2), qui supportent lignes de contact,
jougs, lampadaires et panneaux de signalisation, sont
relativement peu chargés, mais fortement sollicités a la
flexion au niveau du sol (voir tableau I).

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

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

Fig. 1. — Denges — Limon fluent.

fléchissants perpendiculaires. Cela est dit a la présence de
jougs qui s’offrent au vent.

En courbe, les effets transversaux I’emportent. La moitié
environ des moments fléchissants et permanente, ce qui a
son importance pour les sols sensibles au fluage.

Les tractions horizontales s’appliquent & une hauteur
moyenne de 8 m. La réaction verticale a la base de la
fondation est de I'ordre de 7 tonnes.

3. Caractéristiques des sols

Des sondages préliminaires avec prélévements a diverses
profondeurs avaient montré :

1) que le terrain naturel assez compact en surface deve-
nait de plus en plus lache en profondeur ;

2) que la zone remblayée est du faisceau de triage était
plus compacte que la zone ouest en déblais;

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

TaBLEAU [

Moments de flexion & la base des pylones
en tm (tonne / meétre)

Nature des sollicitations En courbe - R > 250 m En alignement
MX1 Rupture de fils (1 sur 5) 1,37 15 % 1,37 15 %
MX2 Vent paralleéle aux voies . 8,59 85 % 8,59 85 %
Total MXI1 + MX2 . 9,96 100 % 9,96 100 %
MY1 Traction permanente en courbe | aux voies . 5,02 54 % — —
MY2 Vent | aux voies . i e 4,25 46 % 4,25 100 %
Total MY1 + MY2 . 9,27 100 %




Fig. 2. — Pylones de support et d’éclairage. — Au premier plan téte de fondation

Tube pour injections

Nappe phréatique

.||||q

SOL NATUREL
Sable silteux & silt

Armatures verticales
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Fig. 3. — Fondation sur pieux a téte élargie avec armatures
gainées.
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Les caractéristiques suivantes et leurs variations a

diverses profondeurs sont reportées au tableau II:

y = densité apparente du sol ;

yd = densité seche du sol;

w - teneur en eau naturelle ;

q, = résistance au poingonnement mesurée au pénétro-
metre de poche (gradué en résistance a I’écrasement
simple — kg/cm?).

Les résultats en « italiques » correspondent a un terrain
remblayé.

Les terrains rapportés en surface sont des graves (sable +

gravier @ max. 40 mm) et le terrain naturel limoneux
devient fluent sous la nappe aquifére.

4.

Choix des types de socles

Les conditions a respecter étaient les suivantes :

1) Sollicitations en service selon tableau I.

2) Utilisation des pylones normalisés, boulonnés sur
socles.

3) Exécution avec des dimensions standards avec un
minimum de types différents.

4) Adaptation aux caractéristiques du sol ne permettant
pas d’ouvrir des fouilles non blindées.

5) Boues de forage prohibées pour éviter de salir les
ballasts déja en place.

6) Inclinaison max. sous les sollicitations de service 1 %.

7) Résistance au renversement égale a la résistance de la
superstructure.

8) Largeur du socle limitée a 0,80 m dans I’entrevoie
pour laisser passer la bourreuse.

9) Implantation précise.

Les sondages de reconnaissance a la tariére de @ 700 mm

ayant bien marché, on adopta une fondation sur pieux
également forés a la tariére, munis d’une téte €largie en
champignon qui mobilise le mieux les réactions du sol
en surface (fig. 3).



Seule la profondeur varie pour s’adapter aux sollicita-
tions variables. Elle était limitée cependant a 2,80 m par
la machine a disposition.

5. Mode d’exécution

Les opérations se succedent comme il suit :

1) Excavation rapide du trou au moyen de la tariére a
moteur « Jaques » mise a disposition par la SNCF.
Diamétre modifié porté a 80 cm (fig. 4).

2) Elargissement du haut du forage en coupant a la pelle
le biais du champignon. Le matériau tombant au fond
du forage est extrait a sontour au moyendela tariére.

3) Introduction de la cage d’armature préfabriquée
munie d’un tube d’injection 2" et entourée d’une
gaine en plastique sur des lambourdes longitudinales
en bois introduites entre les frettes spirales de
I’armature et la gaine (Brevet suisse n° 446/204 —
Brevet frangais n° 1.550.295) (fig. 5).

4) Bétonnage aussitot aprés la pose de la cage d’arma-
ture avant que I’espace entre la poche de protection
et le sol ne se referme. Au préalable, I’eau de forage
était épuisée apres la pose de la cage au moyen d’une
petite pompe a moteur.

5) Pose des boulons d’ancrage fixés sur des gabarits
«ad hoc» pénétrant dans la cage d’armature,
réglage en plan et en altitude.

6) Bétonnage du haut du fit du pieu et du champignon.

7) Injection a faible pression (maximum 3 kg/cm?) de
la base du fiat au moyen de coulis de ciment.

8) Coffrage du socle hors sol et mise en place des
coffrages perdus en « Eternit » pour les sorties de
cables.

9) Bétonnage et finition des surfaces apparentes des
socles.

La perforation était assez rapide et le terrain assez peu
perméable pour que I’on ait le temps de descendre dans le
forage a I’abri de la cage d’armature gainée jouant le role
de protection et d’y procéder aux mesures complémen-
taires décrites plus loin : mesure du My a divers niveaux,
mesure au pénétromeétre de poche de la résistance au poin-
¢onnement des parois du forage.

Ces mesures €taient destinées a fournir les données
nécessaires au calcul de la profondeur d’encastrement dans
les zones les plus mauvaises.

6. Essais de charges horizontaux Mgy avec plaque
et relation avec la résistance mesurée au péné-
trométre de poche

Dans la zone ouest du faisceau de triage, la résistance g,,"
au pénétrométre de poche a été déterminée dans 7 forages
lors de la 2¢ campagne de construction des fondations au
printemps 1967 (tableau II).

Pour la couche supérieure, dont I’épaisseur est partout
inférieure au métre, les résistances sont bonnes a trés
bonnes, c’est-a-dire supérieures a 3 kg/cm?. En dessous
de cette couche résistante, le sol présente des résistances
faibles, voire trés faibles suivant la zone du faisceau de
triage €tudiée, tandis que dans les puits se situant a la
zone NE, c’est-a-dire les puits A 55 et A 41, le sous-sol
présente tout de méme des résistances supérieures a 1,70
kg/cm?, ces valeurs tombent & environ 1 kg/cm? dans la
zone des mats A 82, A 96 et A 111, et méme a 0,3 kg/cm?
dans la zone SE (mits A 16 et A 17). Les mats A 82
et A 96 ont été soumis aux essais de renversement décrits
plus loin (fig. 6).

Fig. 4. — Tariére a moteur « Jaques ».

Fig. 5. — Cages d’armature avec leurs gaines en plastique
(Brevet suisse n° 446/204).

Résistance au pénétrometre - q,*- en kg/cm?

0 1 2 3 4 5
0 | | | |
05 6,5 kg/cm?
E
[
@
3 10
el
[=4
(=]
2
a
15
— = Pyldne A16 ——— = PylBne A96
AB82 A5
Fig. 6. — Essais au pénétromeétre de poche dans les forages.



TaBLEAU Il — Caractéristiques du sol

Zone Faisceau réception Faisceau réception Faisceau triage
Terrain naturel en profondcur Zone remblaij Terrain naturel
Sondage n° 6 7 8 10 11
Profondeur y y1 w y va w y ya w y ya w
en metres t/m?* | t/m® % 2 t/m® % t/m?® | t/m® % t/m® | t/m?® %
0,60 - 0,80 1,91 | 1,75 9,2 1,66 8,6 — — — - — —
0,90-1,00 1,75 | 1,60 93| 1,64 | 1,49 9,9 — — — —
1,00-1,10 - — — — — — — — 2,12 | 1,83 | 15,6
1,30-1,40 — — — — 2,03 | 1,80 | 13,0 —
1,50 - 1,60 1,89 | 1,66 | 13.9 | 1,67 | 1,46 | 14,1 — — — — — =
2,00- 2,10 1,65 | 1,52 8,1 — - — — —
qu* qu* qu® qu®
kg/cm® kg/cm?® kg/cm? kg/cm®

0,40 4,2 2,30 3,30 > 4,50

0,67 1,60 1,60 1,90 > 4,50

0,94 1,75 1,20 1,60 > 4,50

1,21 1,25 1,60 1,90 > 4,50

1,48 0,90 2,15 1,05 > 4,50

1,75 — 1,30 0,65 > 4,50

2,02 — 0,60 - =

Les résultats favorables obtenus dans les terrains rem-
blayés du faisceau de réception, soit la forte résistance au
pénétrométre, soit les poids spécifiques apparents élevés
ne nécessitaient pas une étude plus approfondie de ces
terrains.

Les quelques résultats acquis permettaient sans autre un
dimensionnement des fondations situées dans cette zone
de la gare.

Les résultats obtenus dans les terrains en place du fais-
ceau de triage, par contre, posaient un probléme plus
complexe. Les limons argileux présentaient en effet des
caractéristiques bien plus défavorables que dans la zone
voisine. Pour cette raison, il fut décidé d’exécuter quelques
essais de charge horizontaux Mgy a I’aide d’un étai dyna-
mométrique construit a cet effet.

Cet appareil, muni de deux plaques de 200 cm? et d’'un
étai réglable, permettait les mesures dans les puits de
80 cm de diametre (fig. 7). Ces mesures avaient pour but
d’établir une relation entre les valeurs obtenues au péné-
trométre de poche et les valeurs Mgy du terrain, ces
derniéres servant a déterminer par transformation le
module de réaction C du sol, valeur qui intervient dans les
calculs de stabilité par la méthode de Sulzberger (Processus
du calcul selon fig. 10).

Fig. 7. — Etai dynamomeétrique.
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Du 14 au 21 avril 1967, quatre essais de charge avec
plaques furent exécatés dans les puits des fondations des
mats d’éclairage A 41, A 55, A111 et A16 du faisceau
de triage. Les courbes d’enfoncement, sur lesquelles les
valeurs Mgy ont été reportées, ont été tracées (fig. 8).

Parallélement a ces essais la résistance au pénétro-
métre était mesurée sur la méme couche de terrain. Ces
deux séries de valeurs ont permis 1’établissement de la
courbe (fig. 9) qui donne la relation entre la résistance au
pénétrometre et la valeur Mgy pour le palier de charge
situé entre 0,5 kg/cm? et 1,5 kg/cm?. Cette relation n’est
valable que pour un sol donné et n’a pas un caractére
général.

Les 4 courbes d’enfoncement susmentionnées montrent
de grandes variations suivant la nature du sol étudié;
alors que la couche de 80 cm de profondeur du puits A 41
avait une valeur Mgy entre 0,5 et 1,5 kg/cm? de pression,
de 182 kg/cm2, la couche située a la profondeur de 2 m
dans le puits A 16 donnait une valeur de 52 kg/cm?, soit
3,5 fois moins que la premicére.

7. Méthodes de calculs utilisées

Les moments fléchissants d’encastrement admissibles
peuvent étre calculés par diverses méthodes qui se sont
développées surtout depuis 1948 aprés le Congres de la
conférence internationale des grands réseaux électriques
(CIGRE).

Nous avons utilisé :

A) Meéthode de Sulzberger [6] usuelle aux CFF (Suisse).

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

Rappelons rapidement les hypothéses formulées par
ces auteurs :

A) Méthode de Sulzberger

Sulzberger admet que le sol se déforme linéairement en
fonction des contraintes. Il introduit le module de réaction
qui est la pression nécessaire pour enfoncer d’un centi-
meétre dans le sol une surface de 1 cm? (dimension kg/cm?).



Pression sur tes plaques _ en kg/cm2

30

=]

en mm

Surface des plaques =
200 cm2

Enfonceme

— = Fondation du pyldne A55
Profondeur de l'essai = 1,30m
Mgy 05-15 = 138 kg/cm?

ay* = 212 kglem?

== = Fondation du pyldne A111
Profondeur de l'essai = 1,05m
Men gs5-15 = 84 kg/cm?2

qu* = 0,54 kg/cm?2

Fig. 8. — Essai de charge sur plaques verticales a 'intérieur des
forages.

Des réactions normales et des réactions tangentielles dues
au frottement sont prises en considération. Il admet qu’un
socle de fondation commence par tourner autour d’un
point (CR) situé dans le plan de base. Lorsque la sollicita-
tion augmente, le CR monte (Fig. 10).

Le moment de réaction se compose d’un terme relatif
a la base et d’'un terme relatif au fiit (parois latérales).

a) Le module C croit linéairement avec la profondeur

Dans le cas particulier o le module de réaction C est
connu a une profondeur donnée et croit linéairement avec
la profondeur, Sulzberger a établi la relation entre la
rotation du socle ou du fit et le moment de réaction. On
utilise alors les formules du tableau III valables pour fiit
cylindrique :

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

d = diameétre de la fondation circulaire,

t = fiche de la fondation,

G = poids total de la fondation -+ pylone,

M = coefficient de frottement entre la fondation
et le terrain,

C;, C, = module de réaction dans les surfaces verticaleS
respectivement horizontales a la base de la
fondation,

tg o = tangente de I’angle de [l’inclinaison pour
laquelle est calculé le moment de résistance,

oo Oy = angles d’inclinaison limite de validité des
formules.

b) Le module C varie de fagon quelconque

Dans le cas ou le module de réaction C varie de fagon
quelconque avec la profondeur, Sulzberger indique une

Résistance au pénétrométre de poche - q,*- en kg/cm?

100 200

Mgy 05-15 - en ka/em?

Fig. 9. — Corrélation entre g,* et Mgy.

méthode graphique pour calculer le moment de renver-
sement M, en partant de la détermination du centre de
rotation (CR), analogue au calcul de I'axe neutre d’une
section de béton armé. Cette méthode générale, qui a été
utilisée pour les fondations de Denges, est représentée
ici (fig. 10).

La méthode susmentionnée dépend du choix judicieux
du module de réaction C. Pour le faire en connaissance de
cause les auteurs ont recouru aux essais de charge par
plaque décrits au paragraphe précédent. Lorsque le
diamétre d de la plaque d’essai est connu, on a:

Mgy
C =
d

TaBLeAU III

. Petites Grandes
déformations déformations

Moment de réaction de® -

d au fat: Ms | 17,6 C'8% | 535 Crtew
Moment de réaction nd4 Cyetga 4G

dia a la base: Mg 64 c:

La limite entre les petites et les grandes déformations est
définie comme suit :

8,8u-G
pour Mg a <oy = E.—tz-t

5,1-G
pour Mpg a< o = PES

Le coeflicient ¢ est une fonction de tg o:
pour 0,004 < tga < 0,01 on a 0,3 < ¢ < 0,35



On voit immédiatement sur la figure 10 que I’hypothése
d’une croissance linéaire de C avec la profondeur aurait
été trés loin de la réalité. Il apparait indispensable de n’utili-
ser que les données d’essai, si on veut serrer le calcul.

Les auteurs ont calculé Mg en faisant également inter-
venir la largeur variable d d’un ft a diverses profondeurs.

B) Méthode Ramelot-Vandeperre-UIC

La formule de base de Ramelot-Vandeperre [3] repro-
duite ci-dessous a été déduite des résultats de nombreuses
expériences sur modéles réduits de fondations fichées
dans un terrain sans cohésion (sable de Mol d’une densité
apparente 4 de 1.500 kg/m?3)

M, = Ky"-e-N, + Ky'-A-b-H®

Notations : (ce sont celles des auteurs de la méthode [6]

et [71).

M, = moment de renversement (kg/m)

h = fiche du massifs (m)

b = dimension de la fondation perpendiculaire a
’effort de renversement (m)

e = dimension de la fondation paralléle a I'effort de
renversement (m)

a = la plus petite de ces deux dimensions (m)

Np = charge verticale totale (poids du massif, du pylone

et de I’armature) (kg).

Les deux constantes K;” et Ky,” sans dimensions, déter-
minées empiriquement sur la base des essais sur modéle
réduit, sont égales a :

0,175
Ky’ = 0,5136 — —————
0,54 + (—)
e 4
et
—_ 96,5

-Nr v31°
Bodbea)

e
A1 +045 —
( } .455)

68,5 1+ 3,375 (

Pour les massifs de fondations cylindriques, on doit
prendre:e = b = a = 0,8 D (diamétre du massif’). Lazard [4]
introduit une épaisseur #° de mort-terrain éventuel par un
facteur correctif (I — E,); on obtient ainsi un moment
limite réduit Mp.

Mg = M, (1 — E,)

ou (1 — E,) = 3,44 (1 g (g)3]_2,44\/[1 + (%)]3

Plusieurs séries d’essais « in situ» effectués dans le
cadre de 'ORE ont permis de transformer la formule de
Ramelot-Vandeperre et de 1’adapter pour des fondations
de vraie grandeur.

A Tlaide de corrélations logarithmiques les auteurs de
I’ORE [7] sont arrivés a la formule suivante :

Formule ORE-UIC | [T-H ljm=K-27,45 Mg/ | (kgm).

Les essais «in situ» ont été effectués comme il suit :

Un effort de tirage T (kg) appliqué a la hauteur A (m)
au-dessus du terrain provoque un moment de renverse-
ment T-H (kgm) sur la fondation.

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

L’étude statistique des résultats des essais de I’UIC,
effectuée en grandeur nature, 3 montré que le tiers du
moment limite [T+ H ;;m (coefficient de sécurité 3) est une
bonne valeur pour obtenir en service normal un angle de
déversement convenable ; en effet, sur 191 essais, 97 % des
cas donnaient pour 1/3 [T+ H ];im des angles de déversement
a= 34" (tga = 0,010). Sur ces mémes essais 82 % des
cas donnaient pour 1/3 [T:H lii, des angles de déverse-
ment = 17’ (tg & = 0,005).

Sur la base de ces résultats I’'UIC a proposé de choisir
comme moment admissible :

1
[T'H]adm = E [T'H]hm

ce qui correspond a un facteur de sécurité de 3.

Fig. 10. — Processus de calcul du moment fléchissant admissible & partir du module de réaction C tiré des corrélations avec les

mesures au pénétrometre (Méthode Sulzberger).
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Dynamométre
M1 M2 M3 M4
Fondation Injectée Fondation non injectée
Pyléne ASE Pyl8ne AB2
Fig. 11. — Disposition de ’essai de renversement.

On doit rappeler ici que la formule de Ramelot-Vande-
perre-UIC n’introduit pas les caractéristiques géotech-
niques du sol environnant la fondation sauf la densité
apparente. Son application se limite a des sols de qualité
et de résistance moyennes a bonnes. Le rapport UIC
exclut son application a des matériaux tels que rocher,
craie, tourbe ou sable boulant.

Pour le cas de Denges, la formule Ramelot-Vandeperre-
UIC devait donner des valeurs de moments limites pour
toute la zone est exécutée sur des remblais compactés
de bonne qualité. Dans la zone ouest, exécutée en majeure
partie dans des matériaux en place composés de sables
boulants, de silts et de silts argileux, les moments limites
calculés d’aprés la formule Ramelot-Vandeperre-UIC
auraient été trop élevés, d’ou la nécessité d’essais grandeur
vraie des fondations fichées dans le sable boulant.

8. Essais de renversement des fondations des mats
d’éclairage A 82 et A 96

Un essai de renversement de fondation «in situ» a été
fait le 11 avril 1967. Les deux pylones étudiés A 82 et A 96
sont reliés par un tirant sur lequel on applique une traction
mesurée (fig. 11).

Dr’aprés les essais préalables on savait que les pylones en
question sont situés dans les limons de consistance molle
a moyenne. Ils ne sont cependant pas les plus mauvais du
faisceau de triage (résistance au pénétrometre minimale
de 0,3 — 0,5kg/cm? dans la zone SE, pylones A 16 et A 17,
par rapport a la résistance 0,5 — 0,7 kg/cm? dans la zone
des pylones d’essais).

La fondation du pyléne A 96 a été injectée avec un
coulis de ciment 1/1 sous une pression inférieure a 3 kg/
cm? (quantité injectée environ 50 litres).

Les mesures d’inclinaison ont été faites pour chaque
fondation a I’aide d’un clinométre et de deux micro-
metres M; et M, fixés aux deux extrémités d’une poutre
métallique d’environ 6,30 m de longueur, posée sur la
surface supérieure du socle de fondation. La force T
mesurée au dynamometre était accrue par palier a 1’aide

Csté champ [ Coté voies

Détaf 4_,;3.%‘_“4_&_ L

Terrain plat

Remblai

d’un tendeur. Les inclinaisons sous charge constante
étaient mesurées en fonction du temps a chaque palier.

Les courbes de déformation de la figure 12 se rapportent
a des mouvements stabilisés aprés fluage. Les résultats
obtenus figurent au tableau V.

A la fin de I’essai, on n’a pas pu constater de déformation
appréciable du sol, sauf une fissure de décollement de
1 a 2 mm du c6té opposé au tirant.

Le moment de résistance limite a la rupture n’a malheu-
reusement pas pu étre atteint, le maitre d’ceuvre désirant
un essai non destructif de la charpente métallique.

A la suite de I’essai, la fiche de 2,80 m a été jugée suffi-
sante méme pour des pieux non injectés, mais a condition
que la résistance au pénétrométre mesurée a 1 m de pro-
fondeur ne soit pas inférieure a 0,5 kg/cm?.

Par contre, les auteurs ont recommandé I’injection pour
les pylones en courbe, et lorsque les caractéristiques du sol
sont moins bonnes que la limite ci-dessus, pour toute la
zone du faisceau de triage.

9. Comparaison entre les résultats des calculs
de stabilité et les mesures faites lors de I'essai
de renversement «in situ»

Le tableau VI récapitule le résultat de calculs de stabilité
d’aprés les méthodes de Sulzberger et de Ramelot-Van-
deperre-UIC, ainsi que le résultat des essais de renverse-
ment.

Il convient de préciser que le moment My admissible
selon Sulzberger est déterminé en se fixant la déformation
admissible, soit tg « = 0,01 selon les normes CFF, tandis
que le moment My selon Ramelot-Vandeperre-UIC est
déterminé par le coefficient de sécurité, ici 3, vis-a-vis de la
rupture.

Les chiffres indiqués figurant dans ce tableau permettent
de formuler les constatations suivantes :

— Pour le méme moment de renversement agissant
sur le socle non injecté, la déformation mesurée
est environ trois fois plus petite que celle qui a été
calculée d’apres la méthode de Sulzberger.

— La déformation de la base injectée est deux fois plus
petite que celle de la base non injectée.

— La déformation mesurée est de 30 % supérieure a la
déformation statistique moyenne selon Ramelot-
Vandeperre-UIC. Ce dépassement ne surprend pas,
car le limon boulant de Denges est plus défavorable
que le sol « moyen » admis par Lazard. A noter que
sans I’élargissement conique de la partie supérieure
de la fondation qui constitue un renforcement par
rapport a la forme cylindrique pure des essais UIC,
la différence entre la déformation réelle et celle calcu-
lée serait encore plus marquée.

TABLEAU 1V — Valeurs du coefficient K

Sens du tirage
Configuration du terrain L Coté voies
Coté
champ | ;5o | i<2m
Remblai. . . . . . . 0,85 0,95 1,50
Terrain plat . . . . . 1,00 1,30 2,00
Déblai. . . . . . . . 1,50 1,80 2,00




Fondation injectée . Pyldne A 96
M=81xT

M tm T tonnes

M max. =17

8 tm =156 x M max. admi

Fondation non injectée . Pyléne A 82

S

2,2

M max. admis = 11,4 tm

1.0 T
08

0,6

0.4

0 0,0002  0,0004 0,0006  0,0008 0,0010 0,0012 0,0004 0,0006  0,0008 0,0010 0,0012 0,0014 0,0016 0,0018 0,0020  0,0022
tg X = rotation du socle
0 1 P 3 2 3 3 s s
Angle X _ en minutes
tg 000061 X =2'6" L tg 0,00109 X = 3'46"
.
0,0018 X = 44" tg 0,00225 X = 7'46"
= L
Fig. 12. — Essai de renversement. — Moment fléchissant en téte de fondation et rotation du socle.

TABLEAU V
i R
Moment Rotation du socle: tg «
L S ) Pylone A 82 | Pylone A 96
Non injecté Injecté
En service normal 11,4 0,0011 0,0006
Max. atteint essai 17,8 0,0022 0,0012

10. Résumé et conclusions

Les caractéristiques du sol de la gare de Denges, constitué
de limons et de sables boulants plus ou moins argileux
noyés dans la nappe phréatique, ont dicté le choix du mode
de construction des fondations des mats d’éclairage et des
pylones-supports de caténaires.

La fondation choisie consiste en un « pieu » bétonné sur
place de 80 cm de diamétre et de fiche variable suivant le
moment fléchissant résultant de la superstructure métal-
lique. La partie supérieure est élargie en forme conique.

Ce type de fondation a requis la mise au point d’un
mode d’exécution spécial qui consiste a introduire rapide-
ment dans le trou excavé a la tariére une cage d’armature
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préfabriquée et enrobée d’un tissu de jute ou d’une feuille
de plastique résistant. Ces derniers servent a retenir, com-
me le ferait un tube de revétement, des matériaux qui se
détacheraient de la paroi avant le bétonnage. Un tube
d’injection permet une injection de bourrage autour de
la base du pieu.

Les calculs de stabilité des fondations ont été effectués
selon les méthodes de Sulzberger et de I’'UIC. Les résultats
obtenus ont été comparés aux mesures obtenues « in situ »
lors d’'un essai de renversement grandeur nature de deux
fondations de pylones d’éclairage Ia/45. Pour juger de
Pefficacité d’une injection de la base du pieu au ciment,
une des deux fondations a été injectée avant I’essai. L’injec-
tion, dans le cas particulier, réduit d’environ moitié les
déformations totales et les déformations dues au fluage
sous charge constante.

Dans le cas présenté la méthode de calcul Sulzberger
donne des résultats nettement trop défavorables. Cet
écart pourrait provenir de diverses causes :

— en réalité répartition spaciale a trois dimensions des
contraintes alors que le calcul est fait sur une tranche
a deux dimensions ;

— serrage du sol par le mode d’exécution.



TABLEAU VI

Essais de
O renversement
Meéthode No d 16
de calcul L2 eh Moment de renversement Déformation Déformation
Mcr admissible au centre correspondante mesurée pour
de rotation . en tm a Mcr Mecr
A 82
Non injecté 14,4 tga = 0,0100 tg o = 0,0030
Sulzberger
A 96
Injecté o o tg a = 0,0014
Ramelot-Vandeperre - UIC A 82 17,01 tga = 0,00352 tg o = 0,0045

1 Valeur égale au 1/3 du moment limite de rupture du sol.
2 Valeur moyenne selon statistique UIC a = 12’.

La méthode de I'UIC donne pour le 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 calculé est environ 30 %
supérieur au moment mesuré. Cette différence s’explique
par le fait que la méthode statistique de I'UIC se base
sur des résultats d’essais « in situ » effectués dans les sols
dont 1a moyenne des caractéristiques est plus favorable que
celle de Denges.

Dans des cas analogues, il semble indiqué de déterminer
sur place les caractéristiques de portance réelles du sol.

L’intérét de fondations de pylones profondes et non pas
étalées en surface parait confirmé.
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Stabilitatsprobleme bei einem grossen siltreichen Hanganschnitt

Von M.A.Gautschi und Dr.C. Schindler, Ziirich )

1. Einleitung

Die Nationalstrasse N1 quert zwischen St. Gallen und
Gossau einen siltreichen Hang, dessen Bewidltigung viel
Kopfzerbrechen verursacht hat. Es handelt sich um einen rund
550 m langen und bis zu 23 m tiefen Einschnitt, in welchem
recht ungewohnliche Komplikationen aufgetreten sind, dies be-
sonders in den ehemals verrutschten Hangpartien. Das Areal
wurde — gerade wegen dieser Probleme — sehr griindlich unter-
sucht: Im Laufe der Jahre wurden 27 Bohrungen mit einer ge-
samten Ldnge von iiber 600 m ausgefiihrt, ferner zahlreiche
Rammsondierungen, Schichte, Piezometer usw. abgeteuft. Die
geologische Bearbeitung vor dem Bau konnte durch zahlreiche
Beobachtungen widhrend des Aushubs ergidnzt werden.

Die Voruntersuchungen begannen 1960, wahrend dieser
Abschnitt der N1 in den Jahren 1965 bis 1970 erstellt wurde
und die Verkehrsiibergabe 1970 stattfand.

Unser besonderer Dank gilt all jenen, welche an diesen
Untersuchungen in irgendeiner Form teilgenommen haben,
insbesondere mochten wir die stetige Unterstiitzung durch

1) Uberarbeitete Fassung eines Vortrages, gehalten an der Herbst-
tagung der Schweizerischen Gesellschaft fiir Boden- und Felsmechanik,
am 5. November 1970 in Ziirich.
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Bild 1. Geologie der Umgebung des Silthanges (n6rd-
lich Oberdorf)
Fels nahe der Oberfliche Mettendorf

Morinenwall im Rutschgebiet, hypothetisch /
Becken zwischen Moridnenwiillen, Wassersammler
Erosionskante

Anrissrand, Erosionsbord

Rutschgebiet

Wege des Grundwassers

Ausbiss des Grundwasserniveaus im Terrain
Quelle ungefasst

Quelle gefasst
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Moridnenbedecktes Gebiet dat '

Kantonsingenieur W. Pfiffner und den damaligen Bauleiter
H. Stamm erwéhnen.

2. Baugrundverhiltnisse

2.1 Geologie

Der scgenannte Silthang liegt zwischen St. Gallen und
Gossau, im Nordosten des Weilers Oberdorf. Das Geldnde
fallt siidwérts zu einem breiten, flachen Talboden ab, welcher
sich von Breitfeld bis Gossau erstreckt. Die Felsoberfidche ver-
lauft 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 iibers
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 Tiim-
pel oder sogar ein Stausee entstand. Als die in Bild 1 darge-
stellten Mordnenwille entstanden, lag die Stirn des Rheinglet-
schers bei Stein am Rhein, jene des Linthgletschers bei Ziirich.
Fiir diese Zeit charakteristisch sind starke Pendelbewegungen
der Eisfront. In Bild 1 kam der Gletscher von Osten her, so
dass gegen rechts hin immer jiingere Mordnenwille erscheinen.

Oberdorf
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Bild 2. Detailsituation des Rutschgebietes «Silthang»

Fels nahe der Oberfliche

Moriéne, unverrutscht

Mordnenwall, im Rutschgebiet hypothetisch verldngert
Altes, mit Lockergestein aufgefiilltes Bachtobel
Abrissbord des Rutschgebietes

Erosionsbord

Rutschmasse, etwas stabilisiert

NN D W -

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

Infolge kurzfristiger neuer Vorstosse der Gletscherstirn
wurden diese Lockergesteine oft nachtrédglich gestaucht oder
verschuppt, z. T. auch mit Moréne liberdeckt oder vermischt.
Wo Kies-Sande iiberwogen, hilt sich die Verschuppung meist
in engen Grenzen, wihrend diese beim Uberwiegen von Silt,
Ton und Feinsand sehr intensiv werden kann. Ein Beispiel da-
fiir ist der Schnitt durch die hoheren Teile des Silthanges
(Bild 3). In diesem Profil erkennt man iiber dem Fels eine Decke
von Grundmoréne. Dariiber folgt ein wirres Gemisch von Lok-
kergesteinen, wobei im tiefsten Teil geschichtete, feinsandige
oder tonige Silte liberwiegen, im obersten dagegen typische
Obermoridne. Sucht man die urspriingliche Oberfliche vor der
Rutschung zu rekonstruieren, so ergibt sich folgendes Bild
(siehe Bild 3): Die dltere, auf der linken Seite liegende Masse
von aufgeschiirften Lockergesteinen und Mordne wurde nur
noch geringfiigig von der Rutschung ergriffen. Das Eis wich
nach Bildung dieses Walls (Neuchlen—Obergrenze Silthang)
stark zuriick 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

Anrissbord in unstabiler Rutschmasse

Untere Abgrenzung der unstabilen Rutschmasse
Stromungslinien des Grundwassers

Quelle ungefasst

Quelle gefasst

Mittlere Hangneigung eines unstabilen Rutschgebietes
N1 mit Rand des Einschnitts

Rutschung wéhrend der Erstellung des Einschnitts

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

2.2 Grundwasserverhdltnisse

Wie bereits bemerkt, fliesst dem Silthang viel Grundwasser
zu — gemessen wurden 70 bis 100 }/min —, welche mit etwa 2mo-
natiger Verspatung auf Schwankungen der Niederschldge re-
agieren. Dies weist auf ein bedeutendes, nicht in unmittelbarer
Naihe liegendes Speisungsgebiet. Eine solche Folgerung ist des-
wegen erstaunlich, weil der Silthang vom hoher gelegenen Hin-
terland durch eine Depression fast vollstindig abgeschnitten
ist, eine Speisung aus dem Felsuntergrund aber aus geologi-
schen Griinden ausgeschlossen werden kann. Die Wasserzu-
fuhr muss demnach durch den schmalen Mordnengrat bei
Neuchlen (Bild 1) erfolgen, wo denn auch Quellen auftreten
und Bohrungen zeigten, dass vom Gletscher verschiirfte Pakete
von Kies-Sand und Sand Grundwasser fithren. Man muss also
annehmen, dass die parallel zum Wall verlaufenden Wassertra-
ger seitlich durch feinkornige Seebodenablagerungen und Mo-
rdane abgedichtet sind, wie dies auch im linken Teil von Bild 3
der Fall ist. Im Profil ist aber auch zu erkennen, wie sehr die
wasserfiihrenden Schichten aufgespalten sind — es tritt nicht ein
einheitlicher Strang auf, sondern eine Vielfalt von Wassertra-
gern, welche parallel zu den Moridnenwillen verlaufen und im
Wasserspiegel nicht genau miteinander iibereinstimmen. Lokal
konnen syphonartige Bildungen entstehen. Die Wasserleitfahig-
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Bild 3. Profil durch den Silthang, nicht (iberhoht (Lage des Profils siehe
Bild 2, strichpunktierte Linie)

[ Geldnde vor der Rutschung, hypothetisch

2 Felsunterlage mit Schichtung

3 Gemisch Lehm/Sand/Kies/Blocke (Moréne)

4 Sande und Kies-Sande

keit parallel zu den Willen ist hier hoch, senkrecht dazu wird
sie aber sehr klein. Das Einzugsgebiet ist im NE von Neuchlen
zu suchen, wo zwischen zwei Mordnenwillen ausgedehnte
Schmelzwasserablagerungen vorkommen, darunter auch Kies-
Sande und Sande. Das gesammelte Wasser erreicht den berg-
seitigen Rand des Rutschgebietes in zahlreichen, voneinander
weitgehend unabhingigen, schief zum Abrissbord verlaufenden
Linsen von Kies-Sand und Sand. Gegen Westen hin werden
immer nordlicher liegende Wassertrager angeschnitten, so dass
der Hang auf die gesamte Breite durchnésst wird (Bild 2). Wei-
tere, dhnliche 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 ungewdohn-
lichen Wasserverhiltnisse eine massgebliche Verantwortung
dafiir, dass im Silthang eine Rutschung entstand, welche bis in
die jlingste Zeit aktiv blieb.

2.3 Rutschung

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

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 konnen,
welche noch vor kurzem aktiv waren. Die vielleicht etwa 20000
Jahre alte, urspriingliche Rutschung ist also in einzelnen Teilen
spdter neu belebt worden, hat doch der Silthang nach Aussagen
von Einheimischen seine Form noch in den letzten Jahrzehnten
laufend etwas verdndert.

Silte und tonige Silte

Rutschmasse allgemein

Vermutete Gleitfliche

Kernborhung, mit Wasserspiegel
Kernbohrung, projiziert
Grundwasserspiegel, vor dem Bau der N 1

[ INRN-CIEN N NV Y

—_

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

Die 0Ostliche Rutschung wird zum {iberwiegenden Teil aus
Moridne aufgebaut und weist eine mittlere Neigung von 13° auf.
Die beiden anderen, uns besonders interessierenden Teilrutsche
bestehen dagegen zur Hauptsache aus geschichteten, siltigen bis
sandigen Seeablagerungen und weisen eine Oberflache auf, wel-
che nur mit 8 14° bis 914° abfillt, trotzdem aber eindeutig un-
stabil war! Wihrenddem die Unstabilitdt des urspriinglichen

Bild 4. Eiszeitliche Seeablagerungen des Silthangs mit charakteristi-
scher Feinschichtung. Wechsel von reinem Silt mit tonigem Silt und
Feinsand. Hohe des Bildausschnittes rd. 2 m. Obwohl das Gesteins-
paket zur Rutschung gehort, liegen die Schichten hier noch nahezu
horizontal
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Bild 5. Korngrossenbereiche der untersuchten fein-
kornigen Schichten. Die beiden strichpunktierten
Linien sind Kornverteilungen von 2 hdchstens 1 cm
michtigen Schichten
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Gesamtrutsches wic auch des Ostlichen Teilrutsches durchaus
begreiflich ist, geben die letztgenannten, ausserordentlich nied-
rigen Neigungen eines Rutschhanges Raitsel auf. Zweifellos
diirften diinne, aber sehr tonige Schichten lokal oder sogar
weitrdumig als Gleithorizont gewirkt haben, ebenso sind sehr
ungiinstige Grundwasserverhiltnisse anzunehmen. Die Details
sprechen dafiir, dass die jungen Bewegungen von unten nach
oben fortschritten, so dass vielleicht zusétzlich eine innere Ero-
sion von Feinsand und Silt fiir die Entstehung der Unstabilitat
eine bedeutende Rolle spielte — Beweise fiir diese Hypothese
fanden wir keine.

2.4 Bodenmechanische Grundlagen

Bereits in den Jahren 1960/61 wurden im Auftrage der
Tiefbau- und Strassenverwaltung Bohrungen und Rammson-
dierungen in diesem Gebiete durchgefiihrt. Nach der Festlegung
der Linienfithrung wurde zwischen Friihjahr 1963 und Winter
1964/65 ein umfangreiches Sondierprogramm ausgefiihrt, wel-
ches die Grundlagen fiir die Projektbearbeitung lieferte. Infolge
der Schwierigkeiten widhrend des Baus wurden noch weitere
Sondierungen und Laborversuche angeregt, um die Berech-
nungsannahmen tiberpriifen zu konnen.

Bei allen Kampagnen zeigte es sich, dass die Entnahme
von ungestorten Proben nur in Ausnahmefillen gelang, da we-
gen der z. T. recht dichten Lagerung sehr hohe Einpressdriicke
notig waren, immer wieder Steine aus Moridneneinlagerungen
vorkamen und das Material zum {iberwiegenden Teil wenig bis
nicht plastisch war und bei der Entnahme gestort wurde.
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Wassergehalt in %
Mittel Maximum  Minimum  Ausnahmen
Fliessgrenze 23,4 29 18 39/62
Ausroligrenze 15,8 18 14 18/ 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 Plastizitit

20 60mm

Besonders tonige Schichten
(Ausnahmen)

In Bild 5 sind die Korngrossenbereiche angegeben, die bei
den Sondierkampagnen ermittelt wurden. Die beiden strich-
punktierten Kurven stellen die Kornverteilung sehr diinner,
besonders toniger Schichten dar, wie sie in den zuletzt ausge-
fithrten Sondierungen ausnahmsweise angetroffen wurden. Der
liberwiegende Teil ist als wenig bis nicht plastischer, sandiger
Silt bis siltiger Sand mit wenig bis keinem Tonanteil zu taxie-
ren. Die Plastizitdtsgrenzen, die gemessen werden konnten,
sind in Bild 6 zusammengestellt, ebenso die gemessenen Was-
sergehalte.

Die an den wenigen zur Verfiigung stehenden ungestorten
Proben ermittelten Winkel der inneren Reibung ergaben aus
14 Scherversuchen folgende Werte: Maximum 44°, Minimum
26°, Mittel 37°. Da die stark tonigen Schichten sehr diinn wa-
ren und nicht in der Richtung der max. Scherkrifte 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-
stizitdt bestand.

3. Projektierung

3.1 Linienfiihrung

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

3.2 Sanierungsmaoglichkeiten durch Entwdsserung

Es war naheliegend, den Silthang durch Entwisserung 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 aufgefiillt 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 Entwésserungsstollens auf-
gegeben werden, da der Wassertriger derart aufgespalten war,
dass eine Entwisserung voraussichtlich nur teilweise Erfolg ge-
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Bild 7. Hangparallele Rutschung mit ebenfalls hang-
paralleler Wasserstromung

Bild 8. Boschungsrutschung unter Einfluss einer
allgemeinen Hangstromung. Krifte, die auf eine
Gleitkreislamelle wirken

habt hitte. So wurden insbesondere Syphonbildungen befiirch-
tet. Auch blieb dem Silthang bei erfolgreicher Drainage bei
Neuchlen trotzdem noch ein kleines Einzugsgebiet. Angesichts
der schlechten Durchflussmoglichkeiten im Rutschhang musste
befiirchtet werden, dass der Grundwasserspiegel auch bei stark
verringertem Wasseranfall nicht wesentlich absinken wiirde —
eine Annahme, welche sich beim Aushub bestitigt hat.

Unter diesen Umstdnden musste auf die an und fiir sich
verlockende Moglichkeit einer Trockenlegung des Hanges
durch Unterbindung der Wasserzufuhr verzichtet werden. Im-
merhin wurden in den hoheren Teil des Rutschhanges zahlreiche
Drainagen und Fassungen angelegt, die zwar betrdchtliche
Wassermengen erfassten, den Wasserspiegel der unterliegenden
Hinge aber praktisch nicht beeinflussten.

3.3 Sanierungsmaglichkeiten im Rutschgebiet

Da eine tiefreichende Trockenlegung und damit eine grund-
legende Sanierung des Hanges mit Massnahmen im Einzugs-
gebiet nichterfolgversprechend war, wurde eine flichenmaéssige
Entwésserung durch hochstens 4 m tiefe Drainageschlitze und
eine Anpassung der Bodengestaltung an die dadurch geschaf-
fenen hydrologischen Verhéltnisse studiert. Die Drainagen soll-
ten den Hangwasserspiegel 1,5 bis 2,5 m unter die zukiinftige
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Bild9. Einfluss der Neigung der Lamellenseiten-
krifte auf die Stabilitit in Abhingigkeit der Gleit-
flichenneigung. Besonders grosse Divergenz bei
grossen negativen a-Werten. Die Annahme von hori-
zontalen Seitenkriften gibt dort zu hehe Sicher-
heiten!

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

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

3.4 Theoretische Grundlagen fiir die Beurteilung der Hang-
stabilitdt

Im vorliegenden Falle war neben der Moglichkeit einer
guten Erfassung der Bodeneigenschaften vor allem der Einfluss
des Hangwassers von ausschlaggebender Bedeutung fiir die Be-
urteilung der Hangstabilitdt. Die Labilitdt der flachen Hinge
war nur moglich durch die ungiinstige Wirkung des hangab-
warts stromenden Wassers. Verschiedene Autoren haben schon
auf diese Wirkung hingewiesen [1], [2], [3], [4].

Am einfachsten ist die Wirkung der Hangstromung an
einem Hang zu erfassen, der in Fallrichtung durchstromt wird
und ldngs einer hangparallelen Gleitfliche rutscht (Bild 7). Die
Scherspannungen der Gleitfliche betragen:

= SV und mit W =y h Al cosa
T = v h cosa sina

die Porenwasserspannung
U = vy hy cos?a

die Normalspannung

W cosa

ST AT =y h cos2a
Die wirksamen Scherkrifte betragen nach Coulomb

S=(@©—uwtgd® -+
S = h — Ywhw) cos2a tg ®" + ¢’
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[] Rutschmasse ~-—- abgesenkter Wasserspiegel — — Abtragsetappen

Der Sicherheitsfaktor ergibt somit

. S (v h —7vwhw) cos?atg @ + ¢’
T v h cosa sina

Fiir den Spezialfall ¢ = Ound Fs = 1 betrdgt die kritische
Neigung der Béschung

(v h — vw hy) tg @
Y h

tgo =

— 7w) tg @’
tgo = (v — 7w tg
Y

Das heisst, dass beispielsweise ein Hang, dessen Boden ein
Nassraumgewicht von 2,0 t/m3 aufweist, bei einer hangparalle-
len Stromung schon labil wird, wenn der tg des Hangwinkels
die Hailfte desjenigen des Winkels der inneren Reibung erreicht.
Weiter geht auch daraus hervor, dass umgekehrt die Trocken-
legung der Terrainoberfliche eine wesentliche Verbesserung der
Stabilitdt bewirkt.

Etwas komplizierter wird die Rechnung, wenn die kritische
Gleitfliche nicht mehr hangparallel verlduft. Bild 8 zeigt einen
solchen allgemeineren Fall. Die Boschungswinkel 3, der Gleit-
flichenneigungswinkel o und der Neigungswinkel der Stro-
mungslinien B sind voneinander verschieden. Die Wasserdriicke
auf die Lamelle ergeben sich nun zu

oder wenn h = hy

Ur = % hu? cos?p
Ur = % hur? cos?B

Us =% (hu + hw) cos?B - | = hum * cos?B

coso.
Ferner wirken die Krifte

Er Erddruck links

Er Erddruck rechts

W Gewicht der Lamelle ohne Auftrieb
N Normalkraft in der Gleitfliche

S Scherwiderstand in der Gleitfliche.

Der Einfluss des Wassers kann in zwei Spezialfillen ver-
héltnismassig einfach beriicksichtigt werden. Ist B = 0, so er-
gibt sich der bekannte Fall des ruhenden Wasserspiegels, die
Resultierende der Wasserdriicke Uy, Ur und Up ist gleich dem
Auftrieb A des im Wasser eingetauchten Lamellenteils

A= hu . b *Yw
und wirkt senkrecht nach oben (rechtwinklig zur Wasserspiegel-
flache).
Wird B = a, so ist iy = hyr und damit
UL =Ugr = vy % h2, cos?a und
Up = ywhy cosa b
Die Momente der Wasserkrifte in bezug auf den Angriffs-

punkt von Up in der Gleitfliche des Gleitkreismittelpunktes
betrigt:

AM = Uyplsina = vwihi? cos?a [ sina
oder
AM = — Up Lhy sina
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Bild 10. Boschungsgestaltung gemiss dem ur-
spriinglichen Projekt

Daraus geht hervor, dass A M solange hemmend auf den
Gleitvorgang wirkt, als o > 0 ist. Wird der Einfluss in diesem
Falle vernachldssigt, so liegt das Ergebnis der Stabilitdtsberech-
nung auf der sichern Seite. Da die Annahme fiir eine Stromung
parallel der Gleitfliche ohnehin nur fiir wenig geneigte Gleit-
flichen mit iiberwiegendem Anteil oo > 0 ndherungsweise gilt,
kann in diesem Fall AM = 0 gesetzt werden und es ergeben
sich die vereinfachten Werte:

Scherbeanspruchung:
T =AWsina = y hsina b
Scherwiderstand (nach Coulomb)
S= Ntg® + ¢ = (AW cosa — Up) tg @ + ¢
= (y h b cosa — Yy hy cosa b) tgd” + ¢’
= hb — vy hyb) cosa tg @ + ¢

Fiir die treibenden Kréfte wird also das Feuchtraum-
gewicht, fiir die stabilisierenden Kridfte das um den Auftrieb
reduzierte Gewicht eingesetzt.

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

Auch beziiglich des Einflusses der seitlichen Erdkréfte gilt
dhnliches. So wiesen Turnbull 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 Seitenkrifte £z und Er angenommen wird. Bild 9
ist aus dieser Abhandlung entnommen.

Wihrend die Annahmen beziiglich Neigung der Seiten-
krifte fiir o > 0 keine grossen Unterschiede zwischen den Me-
thoden Fellenius und Bishop ergeben, divergiert das Verhéltnis
AT/W und A E/W bei a < 0 sehr stark. Hier bietet die Com-
putertechnik eine Mdoglichkeit, mit verniinftigem Aufwand so-
wohl den Einfluss der Stromung als auch der schief gerichteten
Seitenkrifte zu beriicksichtigen.

3.5 Projektvorschlag fiir die Querschnittsgestaltung und den
Bauvorgang

Der Stabilitdtsanalyse fiir die zukiinftige Autobahnbo-
schung wurden folgende mittlere Bodenkennwerte zugrunde
gelegt:

Feuchtraumgewicht y = 2,1 t/m3
Winkel der innern Reibung @’ = 30° und Kohiision ¢/ = 1 t/m?
bzw. ® = 33°und ¢’ =0

Die Berechnungen erfolgten mit der einfachen schwedi-
schen Methode ohne Beriicksichtigung der Seitenkrifte (Me-
thode Fellenius) und der Annahme einer Stromungsrichtung
parallel der Gleitfliche. Dabei wurde eine Sicherheit von mini-
mal 1,2 gefordert. Diese Bedingung konnte der zur Ausfiithrung
bestimmte Querschnitt gemdss Bild 10 erfiillen. Wichtigste Vor-
aussetzung war aber, dass die verschiedenen Lingsdrainagen
den Hangwasserspiegel um 1,5 bis 2,5 m unter die B6schungs-
oberflache absenken.

Damit diese 3,5 bis 4 m tiefen Drainagen erstellt werden
konnten, war der Hang provisorisch mit Wellpointfiltern zu
entwidssern. Aus Stabilitdtsgriinden und um ein moglichst we-



Bild 11a. Boschungsrutschung am Abend des ersten Tages

Bild 11b. Boschungsrutschung nach einer Woche

unverrutschte Zone

Y =2,1t/m’
?'=30°
c'=1ot/m’

¥ =1,9t/m’

e ¢ =20°
e i

H=662,00

Q 100 200m

Bild 12. Massgebende Gleitkreise und abgeindertes Querprofil mit iibergrosser Berme als Kopfentlastung

nig durchnédsstes Abtragsmaterial zu erhalten, drangte sich ein
etappenweiser Abtrag auf. Zunidchst waren alle Quellen und
feuchten Stellen oberhalb des Einschnittes zu fassen und zu
entwissern. Sodann war eine erste Ldngsdrainage ldngs der
Boschungsoberkante 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 ermoglichte.

4. Ausfiihrung

Damit moglichst giinstige Verhiltnisse geschaffen werden
konnten, wurde die Hangentwisserung oberhalb der Autobahn
schon vor der Vergebung des Erbau-Loses durch eine ortliche
Bauunternehmung im Herbst 1965 in Angriff genommen. Die
dabei gewonnenen Erfahrungen gaben wertvolle Hinweise fiir
die im Herbst 1966 beginnenden grossen Drainage- und Erd-
arbeiten.



Piezometerrohre

H=666,0
e w 2g0m
Bild 13. Schema einer weiteren, diesmal hangparallelen Rutschung,

ohne messbaren Einfluss von Hangwasser

4.1 Schwierigkeiten wihrend dem Bau

Kurz nachdem bis zur ersten Berme ausgehoben worden
war, stellte sich eine Rutschung von rd. 40 m Léange ein, die
ihren Anrisspunkt bei der Lidngsdrainage oberhalb des An-
schnittes hatte. Die Bewegung stellte sich sehr langsam ein.
Zunichst 6ffneten sich grosseRisse. Bild 11 zeigt die Rutschung
am Abend des ersten Tages (oben) und nach einer Woche
(unten). Die in Mitleidenschaft gezogene Drainage wurde so-
fort abgehdngt und das zufliessende Wasser abgepumpt. Die
angesetzten Sondierbohrungen zeigten auf den ersten Blick
scheinbar fast homogene Kerne, die aber bei genauerer Unter-
suchung oft feingeschichtet waren, wobei Sand und Silt domi-
nierten. Dazwischen waren in verschiedenen Horizonten wei-
che Lagen von tonigem Silt eingeschaltet. Wihrend 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 Instabilitdt in die-
sem Falle nur im Zusammenspiel mit druckgespanntem Wasser
unterhalb der durch die Drainagen erfassten Schichten zu er-
kldren war, zeigten weitere kleine Rutsche, dass auch hang-
parallele Bewegungen ohne druckgespanntes Wasser moglich
waren. Thre rechnerische Analyse ergab fiir @ 19°. Bild 13
zeigt einen Fall, wo oben Risse entstanden und unten eine

10

starke Grabenspriessung zerdriickt wurde. Die Piezometer zeig-
ten Spiegel, die sehr tief lagen.

Auf Grund dieser Beobachtungen musste angenommen
werden, dass die tonigen diinnen Schichten teils infolge der Se-
dimentation, teils infolge Rutschungen tiber grossere Strecken
in ungiinstiger Neigung vorkommen und zudem eine wirkungs-
volle Entwisserung erschwerten (Bild 3). Wihrend im unver-
rutschten westlichen Teil des Einschnittes die vorgesehene Bo-
schungsgestaltung ohne Schwierigkeiten ausgefiihrt werden
konnte, musste fiir den Ostlichen Teil kurzfristig nach neuen
Moglichkeiten gesucht werden, die diesen ungiinstigen Verhalt-
nissen geniigend Rechnung trugen.

Das Bild 14 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-
mass Projekt ausgefiihrt 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
Rutschungfand am E-Ende des Einschnittes statt (unten rechts).

4.2 Abgednderte Querschnittsgestaltung auf Grundder gemachten
Beobachtungen

Durch kleinere Anderungen der Strassenachse in Situation
und Langenprofil konnte eine Abflachung der B6schungen und
eine Verminderung der Einschnitt-Tiefe in der kritischen Zone
erwirkt werden, wie sie in Bild 12 dargestellt ist. Sie musste al-
lerdings mit z.T. kostspieligen Korrekturen im angrenzenden
Gebiet erkauft werden. Weitere Verbesserungen waren aber
unumgénglich.

Durch eine iibergrosse, rd. 20 m breite Berme in halber
Hohe der Rutschung gelang es, die Gesamtstabilitdt wie auch
die Stabilitdt der Teilboschungen so zu verbessern, dass eine
Sicherheit von 1,07 erreicht wurde, wenn ein mittlerer Reibungs-
winkel ®” von 20° im Rutschgebiet wirkte und kein druckge-
spanntes Wasser vorhanden war. Die Messungen zahlreicher
Piezometer liessen das Vorhandensein druckgespannten Was-
sers in grosserer Tiefe nicht ganz ausschliessen. Die Massnah-
men, um diese Spannungen dauernd abzubauen, wiren aber
sehr kostspielig und nicht unbedingt auf die Dauer zuverldssig
gewesen.

Bild 14. Flugaufnahme der Baustelle. Oben
links ist der Abschnitt im unverrutschten Ge-
biet sichtbar, bei welchem die Arbeiten ohne
Schwierigkeiten gemiss Projekt ausgefiihrt
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 iibergrossen Berme zusammen mit der Anderung der
Linienfiihrung durchzufiihren, die Entwisserung aber auf die
obersten 3 bis 4 m ab OKT mit Ldngsdrainagen zu beschrin-
ken. Man hoffte, dass nach Fertigstellung der untersten Drai-
nagen eine geniigende Entspannung auch der tiefern Wasser-
trager eintreten werde. Zwar ereignete sich noch kurz vor Be-
endigung des Aushubes nochmals eine Rutschung, die mit weit-
gehendem Ersatz der bewegten Massen durch durchldssigeren
Kies und Gerollbeton saniert wurde. Danach hat sich nach den
vorliegenden Messungen der Hang beruhigt und damit die
Zweckmadssigkeit der Massnahmen bestétigt.
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STABILITATSPROBLEME BEIM BAU DER UNTERWASSERGARAGE

PONT DU MONT-BLANC IN GENF

Von L. Tappolet, Genf

1. EINFUHRUNG

Um die Probleme der Stabilitdt beim Bau der Unterwasser-
garage Pont du Mont-Blanc in Genf, so wie sie sich stell-
ten und heute noch stellen, zu erlautern, missen wir, um
verstandlich zu sein, zuerst vom Bau selber sprechen. An-
schliessend werde ich kurz die geologischen und geotech-
nischen Bedingungen, sowie das schliesslich gewahlte Bau-
vorgehen erwahnen. Das wird uns erlauben, zum Haupt-
thema dieses Vortrages, namlich den Stabilitatsproblemen,
zu kommen.

Dieses Bauwerk weist in der Tat einige Sonderheiten auf,
wird es doch vollig unter dem Rhonebett erstellt. Begrenzt
wird es von der Mont-Blanc-Bricke, dem Pont des Ber-
gues und der lle Rousseau, oder noch genauer von einer
im Rhonebett gefiihrten Trinkwasserleitung von 140 cm
Durchmesser, die um die 200°000 Einwohner speist.

Zur Zeit stehen dem Automobilisten 1°170 Parkplatze in
unterirdischen Garagen in der Ndhe des doppelten Stadt-
Ringes zur Verfligung. Die 1'450 Platze unseres Bauwerkes
werden voraussichtlich im Sommer 1972, nach dreijahriger
Bauzeit, in Betrieb genommen werden konnen.

2. ALLGEMEINE ANGABEN

Im Grundriss gleicht die Garage einem Parallelogramm von
9’250 m2 Flache. Verlangert wird es von den Zu- und Aus-
fahrt-Rampen, welche direkt an dem doppelten Stadtring
angeschlossen sind. (Diese Bedingung wird flr alle sich
innerhalb des Strassenringes befindlichen Parkgaragen vom
Genfer Polizei-Departement gestellt.)

Im Schnitt ist sichtbar, dass die Garage vierstockig ist.
Die jeweilige lichte Stockhohe betragt 2,20 m.

Eine Abdichtung mit einem armierten Ueberzug als Schutz
ist auf der obersten Decke vorgesehen. Diese wird seitlich
150 cm heruntergezogen.

Die von der Seite eindringende Feuchtigkeit wird, wenn
notwendig, gefasst und zu den Pumpensimpfen geleitet.

Die inneren Decken sind massiv ausgefihrt als unterzugs-
lose Decken (flat slabs), die Dachdecke ist eine Rippen-
platte. Die dussere Wand stitzt sich nur auf die Sohlen-
platte und auf die Dachdecke. Diese Elemente bilden
zusammen den ausseren Kasten, innerhalb davon sind die
Sédulen und die inneren Decken schwimmend auf Teflon
aufgelagert, um bei Temperaturschwankungen gegentber
dem 4&usseren Kasten frei beweglich zu sein. Die Rampen
bilden Fixpunkte.

Zur Ausfiihrung wurden 5’600 m2 Spundwinde benotigt
und 6°200 m2 Bentonitschlitzwande von 87 cm Dicke
erstellt.

Der Totalaushub wird 100000 m3 betragen. 33000 m3
Beton, davon ca 80 % Pumpbeton, sind einzubringen.
3400 t Armierungseisen sind vorgesehen.

Es ist interessant zu notieren, dass dieses Objekt von
einer Generalunternehmung schllsselfertig pauschal inklu-
siv aller technischen Einrichtungen funktionsbereit offe-
riert ist, und zwar als Variante zu einem 150 m! weiter
ostlich auf Festland vorgesehenen Projekt. Bauherr ist
eine AG, die vor allem aus den Grossgeschaften des Pla-
tzes besteht.

Die Finanzierung erfolgt also ausschliesslich privat, der
Staat bewilligt der Gesellschaft ein Bodenrecht in Form
einer Konzession fiir die Dauer von 65 Jahren.

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



3. GEOTECHNISCHE UNTERSUCHUNGEN

Die Bodenuntersuchungen wurden mit Hilfe von zwei Ro-

tationsbohrungen sowie einer schweren Rammsondierung
von der Rhone aus durchgefiihrt. In Verbindung mit an-
deren, in der Gegend durchgefiihrten Sondierungen ist es
maoglich, zu behaupten, dass der Grund in der Bauzone
aus der letzten grossen Eiszeit des Wirm stammt. Diese
Formationen entstanden in der Epoche des Rickzuges
des Rhonegletschers aus der Lemangegend. Sie sind das
Resultat eines intensiven Auswaschens der peripheren
Mordanen durch Wildbédche, und deren Ablagerung auf der
Flache des toten Gletschers. Dieses allmahlich schmelzen-
de Eis offnete nach und nach den uns heute bekannten
Seeverhaltnissen den Weg.

Der Boden ist an der Oberflache vom Typ CL-ML und
in der Tiefe vom Typ CL. Er ist mit der Tiefe zuneh-
mend toniger und weicher. Eine Uebergangszone zur Mo-
rane wurde in ca. 43 m Tiefe angetroffen, d.h. ca. 32 m
unter der Fundation des Baues.

Naher gesehen, beobachtet man auf der Hohe des Bau-
werkes eine feine Schichtung, die parallel verlauft, aber
manchmal auch gestort sein kann. Unter dem Bau ver-
schwinden die Siltschichten allmahlich. Die angetroffenen
Materialien sind undurchlassig bis sehr undurchlassig.

Dies ermoglicht eine Konstruktion, unter der das Sicker-
wasser in einem Dranagenetz gesammelt und dauernd ab-
gepumpt wird, um einen Auftrieb zu vermeiden, wie dies
schon seit fast zehn Jahren bei der Garage Rive-Centre
geschieht.

4. BAUAUSFUHRUNG

Als erstes wurde, von einem Ponton aus, eine doppelte
Spundwand als Fangdamm von 260 m Linge, gerammt.
Dadurch wurde ein Teil des linken Rhonearmes trocken-
gelegt. Das ausserordentliche Hochwasser des letzten
Sommers, mit dem Abfluss von 550 m3/Sek. erlaubte
eine Kontrolle der hydraulischen Rechnung, die eine
Wasserspiegelerhohung von 10 cm vorsah. Die Auswer-
tung der Messungen scheint einen etwas dartber liegen-
den Wert zu ergeben.

Bild 3: Trockenlegung der Baustelle

Bild 2: Erstellung des Fangdammes im linken Rhonearm

Ein erster Aushub und das Einbringen von 10°000 m3
Kies und Bauschutt ermoglichte die Bildung einer Platt-
form, von der aus die Aussenmauern nach dem Prinzip
der Bentonit-Schlitzwand erstellt werden konnten. Der
Bau dieser Schlitzwéande benotigte 4 Monate. Bereits nach
einem Monat aber wurde mit dem ersten Aushub begon-
nen.

Dies ermoglichte die Ausfiihrung eines Streifens der Ga-
rage, der quer drei Felder und ldangs ein Feld betragt.
Dieser erste Streifen wurde verlangert durch je seitlich
ein weiteres Feld. Bis zu diesem Punkt wurde keine
Spriessung benodtigt. Sie wurde erst unumganglich zur
Ausflihrung der zwei letzten Felder und stltzte sich auf
die Dachdecke und auf die Decke uber dem vierten Un-
tergeschoss, symmetrisch zur Langsachse.

Mit dem Bau der weiteren seitlichen Streifen wurde wie-
derum begonnen, bevor der erste Streifen fertig war. Die
verschiedenen Bauetappen wurden also streng gestaffelt.



Bild 4: Armierungskorb der Bentonit-Schlitzwand

Bild 5: Ausfiihrung des Kernes des ersten Streifens

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

5. STABILITATSPROBLEME

Die grossen Linien der Ausfuhrung sind somit gesteckt,
und wir kommen zum eigentlichen Kern des Problemes:
Die Stabilitdtsuntersuchungen fihrten uns zu den wirt-
schaftlichsten Ausfliihrungsmethoden. Sie ergaben jeder-
zeit die unmittelbaren Bedingungen unter Bericksichti-
gung eines angenommenen Sicherheitskoeffizienten. Letz-
terer ist nach Fellenius, also fir kreisbogige Gleitkurven,
definiert.

Das Grundwasser wurde berlcksichtigt, indem man far
das Gesetz von Coulomb die Scherfestigkeit in effektiven
Spannungen ausdrlickte.

Die Porenwasserspannung wurde jeweils fir jede Aushub-
etappe angenommen, um einen Sicherheitskoeffizienten
von minimal 1,15 zu gewahrleisten. Dies fiir alle Phasen
des Aushubes, mit Ausnahme von gewissen Kurzen, im
Maximum 3 Tage dauernden Phasen, fir die man sich
mit einem Sicherheitskoeffizienten von 1.07 begniigte.
Nicht zu unterschdtzen ist dazu die in positivem Sinne
wirkende Seitenreibung, die in der Rechnung nicht be-
ricksichtigt wird, gilt sie doch fur eine unendlich lange
Boschung. Die Berechnung von (ber 2200 Kreis-Varian-
ten wurde an der EPUL mit Hilfe eines Programmes, das
vom Biro de Cérenville aufgestellt worden war, durchge-
flhrt.

Das Programm berlicksichtigt den Einfluss des Grundwas-
sers, in dem es eine aktive Kraft, die gleich dem Produkt
des Wasservolumens mal den Gradienten ist, einfihrt. Ge-
mass Daniel Graux.

Die Wirkung der Porenwasserspannung sowie der Spriess-
krafte wurde flr die 2 oder 3 unglinstigsten Kreise von
Hand berechnet. Dies war umso leichter, als der Compu-
ter nicht nur die Sicherheitskoeffizienten, sondern auch
die verschiedenen Werte zu deren Berechnung lieferte. Es
ist Ubrigens interessant, festzustellen, dass immer der glei-
che Kreis der unglinstigste blieb, trotz verschiedenartiger
Auffassung der Wirkung des Wassers.

Die von der Maschine berechneten Sicherheitskoeffizien-
ten fielen in der Regel 10 bis 20 % hoher aus, als jene
die die effektiven Spannungen berlicksichtigen.

Die Bodenkennziffern waren ziemlich eindeutig bestimmt.
Dagegen konnte man durch die Porenwasserspannungen,
die ja bekanntlich einen grossen Einfluss haben konnen,
Uberrascht werden.

Bild 7: Gesamtansicht der Baustelle



Um diese Annahme zu belegen, wurden auf einer in der
Nahe gelegenen Baustelle, wo auch im Schutze einer Ben-
tonitschlitzwand gearbeitet wurde, 9 Piezometer einge-
bracht. Man erhielt somit, wenn nicht eine vollstandige
Sicherheit, so doch wenigstens eine Bestdtigung, dass das
Grundwasser sich unter der Wirkung einer Entlastung des
Bodens durch den Aushub wie vorgesehen verhalten
wurde.

Auf der Baustelle selbst wurden, auf drei Profile verteilt,
32 Piezometer eingebaut. Das Rammen der insgesamt
620 m2 Rohre, erfolgte nicht immer ohne Mihe, der
Bruch mehrerer Rohre konnte nicht vermieden werden.

Zwei Arten von Piezometer gelangten zur Verwendung,
namlich 29 Mikropiezometer mit poroser Spitze und 5
mm Durchmesser Symalenrohr, das Ganze geschitzt von
114" Gasrohr, sowie 13 Luftpiezometer Glotzl, die eben-
falls durch eine Spitze und ein 114" Gasrohr geschutzt
waren,

Bild 8: Typischer Oberflichenrutsch

Die Mikropiezometer ergeben unserer Ansicht nach zu un-
glinstige Werte, da sie wahrend und am Ende des Ram-
mens mit Wasser geflillt werden. Die Luftpiezometer
Glotzl geben hingegen anfanglich eher zu glinstige Werte,
denn es braucht eine gewisse Zeit, um die Schutzspitze
au fallen.

Es fragt sich, ob wir nicht in unserem Fall an der Grenze
der Verwendbarkeit dieser Instrumente angelangt sind.
Dies gilt besonders fur die Mikropiezometer, die wegen
ihrer Einfachheit und der damit verbundenen Sicherheit
gewahlt wurden, deren Reaktionszeit aber trotz dem
Schwachen Rohrdurchmesser lang ist.

Bei den Messungen erkennt man den starken Einfluss der
Bodenentlastung auf das Wasserniveau. Das umgekehrte
Phanomen wird ja bei einer Aufschiittung beobachtet.
Man konnte von einem "’Porenwasserunterdruck’” sprechen.
Dieser wird bekanntlich wieder verschwinden, was in un-
serem Fall zu einer Verminderung der Sicherheit fiihren
wird.

Aus diesem Grund wird in kleinen Etappen gearbeitet, so
dass keine Boschung langer als drei Monate stehen bleibt.

Die Tatsache, dass bis jetzt keine Bewegung, die den Be-
ginn einer tiefen Rutschung bedeutet hatte, festzustellen
war, spricht fur sich. Die allgemeine Tendenz war vor
allem die Sicherung der Gesamtstabilitat, dies manchmal
auf Kosten der Stabilitdt der einzelnen Boschungen. Tat-
sachlich waren Oberflachen-Rutsche zu beobachten, sehr
wahrscheinlich hervorgerufen durch Austrocknungsrisse
und einem kleineren Einfluss der Seitenreibung.

Somit wurden letzten Sommer, der in der Westschweiz

sehr trocken war, die Boschungen mehrmals pro Tag be-
gossen, was diese Art Briche sozosagen vollstandig zum
Verschwinden brachte.

Ich hoffe, Ihnen im Rahmen dieses kurzen Vortrages
einen Ueberblick Uber einen wichtigen Teil der sich stel-
lenden Probleme gegeben zu haben, und danke lhnen
fir lhre Aufmerksamkeit.

PLAN DE SURFACE

PONT DES BERGUES

PARKING 1450 PLACES

Bild 9: Allgemeine Situation
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Bild 12 Ausfiihrungsetappen

Konsistenzgrenzen Druck- mittlere Kornverteilung
Kote Wasser- | Raum- Fliess- | Ausroll- | festig-
Beschreibung uUsCs gehalt | gewicht | grenze grenze keit Ton | Silt | Sand| Kies
M.i.M. w Y wl wp dc
% t/m3 % % kg/em? | % % % %
372
Wasser
369.30
Silt, geschichtet, sehr sandig im obe-
ren Teil, schwach bis mittel plastisch, |CL
weich (CL-ML)}| 24,8 1,99 25,1 16,1 0,6 14 76 10 0
363.80
Silt, mit wenig Ton, fein geschichtet
mit Feinsand, oder mit stirmischer
Schichtung, mittel plastisch, hart CL 19,7 2,07 27,1 15,7 1,80 19 73 8 0
359.10
toniger Silt, mit feinen Sand- oder
Silt-Schichten, plastisch, weich CL 25,0 2,00 (23,9) (15,7) 0,70 24 66 10 0
356.80
toniger Silt, geschichtet, mit Zonen
ohne Schichtung oder stiirmischer
Schichtung, sehr plastisch, weich CL 31,9 1,92 36,9 18,8 0,80 32 55 13 0
344.30
toniger Silt, geschichtet, mit Zonen
ohne Schichtung oder stirmischer
Schichtung, plastisch, weich CL 25,3 2,01 31,6 16,8 1,10 20 69 11 0
(...) nicht representative Werte
Bauwerk zwischen den Koten
369.30 - 358.35 M.u.M.
Uebergangzone zur Morane
ca. 326 M.i.M,

TABELLE 1: Bodenkennziffern

Adresse des Verfassers:

L. Tappolet, dipl. Ing. ETH
1246 Corsier




PUBLICATIONS de la Société
Herbsttagung 1970, Zirich

Suisse de Meécanique des Sols et des Roches

Session d‘automne 1970, Zurich

VERANKERUNGEN IN SILTBODEN

Von Hans Stump, dipl. Ing. ETH

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

1. Wie hoch ist die zuldssige Ankerkraft ?
2. Wie verhalt sich der Anker iiber langere Zeit ?

Mit diesen zwei Fragen werden wir uns nachfolgend befassen.
Die Problemstellung lasst sich nicht so einfach beantworten;
denken wir nur an die Variation der Siltboden 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 Stump-
Duplex-Verankerungen betrachten, welche versetzt wurden in:
1. sandigem Silt

2. tonigem Silt

3. organischem Silt und Seekreide

Anschliessend an diese Beispiele werden einige allgemein giiltige
Schlussfolgerungen gezogen.

1. 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 Zahner + Wenk in
St. Gallen. Bauzeit war 1969.

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

SCHNITT
Bentonitwand :
0.K. Wand = + 660.25
U.K. Wand = + 654.04
n 1in J VI
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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 ersichtlich.

Unter einer Deckschicht ”A’ befindet sich eine ca. 10 Meter
machtige Ablagerung von sandigem Silt ”B”, welche ihrerseits
auf einem Molassefels aufliegt.

Die dusseren Ankerkopfe 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 Lange von 9 m und einer Haftzone von 5 m.
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Spannungs - Dehnungsdiagramm Auftrag Ne 2011 pat der injextion 19.6.70
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Die Spannungsdehnungslinie folgt ausgezeichnet der theoretischen 3. Beispiel: Verankerung in organischem Silt und Seekreide
Spannungs-Dehnungs-Linie. Beim Stump-Duplex-Anker ist die

Interpretation der Spannungsdehnungsdiagramme erleichtert, da
die freie Lange konstant bleibt und ein Nachgeben des Ankers

sofort erkennbar ist.

Auch hier haben wir mit der Verankerung einer Baugrubenum-
schliessung zu tun. Das Bauprojekt ist ein Geschaftshaus im
Seefeld in Ziirich.
Projektierende Ingenieure und Bauleitung:

Stucki und Hofacker, Ziirich

Nach Erreichen einer Priiffungsspannung von 35 to wurde der
Anker auf 30 to abgespannt. Wahrend des Spannvorganges wurde
kein Nachgeben des Ankers festgestellt. 16 Tage nach Aufbringen

der Vorspannung wurde der Anker gepriift, wobei eine Spannung Bauzeit der Anker war 1967.

von nur noch 22 to gemessen wurde. Offenbar hatte ein Kriech-
vorgang stattgefunden. Wie wir spater noch sehen werden, ist
dieser Spannkraftverlust vor allem anféinglich gross und nahert
sich rasch einem Endwert. Der Anker wurde wieder auf 30 to
gespannt.

Die mittlere injizierte Zementmenge betrug 600 kg pro Anker.

2. Beispiel: Verankerung in tonigem Silt

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

Projektierende Ingenieure und Bauleitung sind:

Farner + Grunder, Industriearchitekten, Ziirich
Ingenieurbureau W. Aerni, Herisau
Ingenieurbureau Brunner + Koller, St. Gallen

Die Bauzeit ist 1970.

Vorgangig der Bauausfithrung und zwar noch im Stadium der
Baugrunduntersuchung durch die Firma Grundbauberatung
St. Gallen wurden Versuchsanker ausgefiihrt, 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

¢ =30°-32°und C =1 T/m?

Im typischen Spannungsdehnungsdiagramm eines Versuchsankers
von 15 m Linge und einer Haftzone von 3 m (Bild 4) fallt auf,
dass die Spannkraft nach Erreichen eines Spitzenwertes von

26 to bei fortlaufender erzwungener Deformation etwas abfillt,
was auf eine gewisse Strukturempfindlichkeit schliessen lasst.
Ebenfalls auffallend ist der Spannungsverlust infolge Kriechen,
denn nach 50 Tagen wurde nur noch eine Vorspannkraft von
17 to gemessen.

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

Dat der injektion:_13. 3.70.
Injektionsmenge. Zemers 950 __ ng
st der vorspannung: 1.4.70___
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Bild 4

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

Ein generelles Baugrundprofil B, (Bild 6) wurde durch das IGB
erstellt, welche die Baugrunduntersuchungen durchfiihrte. Die
Lage des Baugrundprofils ist im Grundriss (Bild 7) ersichtlich.
Die Baugrube wurde bis zur Kote 399 ausgehoben. In dieser
Tiefe befindet sich eine Schicht von organischem Silt. Darunter-
liegend sind kiesige Sande und dann Seekreide. Darunter folgt
Seebodenlehm. Die Ankerkopfe waren auf Kote 406 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 Priif-
kraft von 40 to gespannt werden und die Wand wurde darauf
mit 30 to Ankern gesichert. Auf der vierten - und &stlichen
Seite der Baugrube wurden Schwierigkeiten erwartet auf Grund
des Baugrundprofiles A.

Verglichen mit Profil B fallt die starke Zunahme der Machtigkeit
der Seekreideablagerung in Ostlicher Richtung auf.

Es wurde befiirchtet, 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 Lange von 10 m resp. 14 m und einer Haftzone von

5 m resp. 3 m.

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

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

Die Haftzonen der Anker liegen also wie befiirchtet nicht in der
kiesigen Sandschicht, sondern in der darunter liegenden Schlamm-
schicht. Deshalb wurden zwei weitere Versuchsanker versetzt,
von 16 m Linge und einer Haftzone von S m. Diesmal waren
die Anker stark geneigt, unter 35° und 40° mit dem Zweck bis
auf Kote 396 in die tiefer liegenden mehr konsolidierten See-
kreideablagerungen zu gelangen.

Aus dem IGB - Bericht entnehmen wir folgende Kennwerte fiir
diese Seekreide : )

WL o~ 40-50%
p -~ 15 %

w s 55 - 60 %
@ . 28°

e’ - 00

Kornverteilungskurven sind in Bild 9 dargestellt.
Die Spannungsdehnungsdiagramme beider Versuchsanker sind
wiederum ahnlich. (Bild 10)

Nach Erreichen einer Initialspitze (unterbrochene Linie in Bild
10) von 40 to fallt 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 17 to.
Dieser Anker wurde zwei Tage spater nochmals entspannt und
neu gespannt (ausgezogene Linie in Bild 10), 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.
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Dieselbe Erscheinung wurde bei einer Dauermessung mittels einer
Druckmessdose festgestellt, welche an einem Anker der defini-
tiven Ausfithrung installiert wurde. Dieser Anker wurde am
26.4. auf 18 to gespannt. Die Kraft ging rasch auf 17 to zuriick
und blieb dann konstant, bis zum Ende der Messperiode, ein
Monat spiter.

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

Lange 14-16 m
Haftzone Sm
Neigung 25 -35°
Priifkraft 22 to
Spannkraft 18 to

Bei 32 Ankern konnte die Priifkraft 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 iiberwacht. Eine geodatische Messung im Mittelpunkt
der Mauerkrone ergab die in Bild 11 aufgezeichneten Resultate.
Auch hier stabilisiert sich die Bewegung, welche durch den Aus-
hub ausgelost wurde. Die gemessenen Verschiebungen waren sehr
gering.

Es fallt auf, dass die Mauer sich hin und her bewegt, offenbar
unter dusseren Einfliissen.

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

a) Zunahme des hydrostatischen Druckes
b) Temperatur

Gegeniiberstellung der Messwerte morgens und abends zeigen in
Bild 12, dass der Temperatureinfluss offensichtlich sehr gross
ist.

Wenn schon innert 24 Stunden Verschiebungen von 1 bis 2 mm
festgestellt werden konnen infolge Temperaturdnderungen, diirften
diese mit dem Wechsel der Jahreszeiten betrdchtlich sein.

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

Messmethoden :

Zu diesem Zweck konnen 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-
formigen Kraftaufnehmer dessen Formanderung gemessen
wird.

— Extensometer, mit welchen die absolute Mauerverschiebung
gemessen wird.

— Geoditische Messungen, die etwas zeitraubend sind.

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

— 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
Neigungsidnderung an beliebig vielen Stellen gemessen werden
kann.

Wie dieses Diagramm der Wandverschiebungen beim Hotel
International in Ziirich zeigt (Bild 13), gestattet diese Mess-
methode die Wanddeformation zuverléssig verfolgen zu
konnen.
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Schlussfolgerungen :

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

Falls dies nicht moglich ist, ist es empfehlenswert, im Projekt
folgende (Gebrauchslast vorzusehen, fir die heute geldufigen
Durchmesser der Haftzone von 10 cm.

locker gelagert fest gelagert

— sandiger Silt 20 -30 to 30 -50
— toniger Silt und Seekreide 15-20 to 20 - 30
organischer Silt 10-15 to 15-20

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

Selbstverstandlich ist zu erwarten, dass mit zunehmender Erfahrung
sich die maximal erreichbaren Ankerkrifte eher noch etwas erho-
hen werden. Eine Berechnung der max. Ankerkraft ist in diesen
Bodenverhaltnissen schwierig, da die Kraft vom Durchmesser der
injizierten Haftzone abhingt, welcher unbekannt ist. Statt diesen
Durchmesser zu schatzen und damit die Ankerkraft zu rechnen,
scheint es logischer, direkt die Ankerkraft zu schitzen, wozu
auch mehr Erfahrungswerte zur Verfiigung stehen. Die definitive
Bestimmung der Begrauchslast und somit des Ankerabstandes
sollte unbedingt auf Grund einiger Versuchsanker erfolgen, wobei
Dauermessungen unerlasslich sind, welche auf einen oder zwei
Tage beschriankt werden konnen, falls die Messintervalle anfing-
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 Moglichkeit gegeben ist, das Projekt
den Verhaltnissen anzupassen.

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

Die Versuchsanker miissen in reprasentativen Bodenschichten
angeordnet werden. Dies bedingt wiederum eine sehr eingehende
Erkundung des Bodens und zwar wenn moglich ausserhalb des
Bauareals. Wenn man sich iiberlegt, dass die Anker je 10 bis

20 m iiber 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
Siltboden technisch ohne unangenehme Ueberraschung moglich
sind, wenn die notwendigen Untersuchungen und Versuche friih-
zeitig genug durchgefithrt werden, um das Projekt entsprechend
anzupassen und wenn das Verhalten des verankerten Bauwerkes
mit Kontrollmessungen liberwacht wird.

Hans Stump, dipl. Ing. ETH
Stump Bohr AG
Miihlebachstr. 20

8032 Ziirich
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Observations des tassements lors du préchargement

d'un sol limoneux'

par A. RABINOVICI, D" ing., Pully

Deux ouvrages — une halle industrielle et un réservoir
a huile — sont a construire dans une région de dépots
sédimentaires compressibles d’origine postglaciaire. Ces
ouvrages, en constructions métalliques, ont les dimensions
de 40mx140m et de 20 m de diamétre. Les charges
transmises au sol sont de 5 t/m? et de 10 t/m? respective-
ment. Sur la base des essais cedométriques, les tassements
ont été évalués a 2-3 décimetres. Ces tassements ont €té
provoqués au préalable par un préchargement du sol.
Cette contribution rend compte de I’expérience faite lors
du préchargement et analyse les aspects géotechniques liés
au probléme des tassements.

Description du sol et problémes de fondation

Les forages exécutés jusqu’a 16 m de profondeur ont mis
en évidence deux couches distinctes :

— une couche supérieure de silt argileux légérement
organique avec des poches isolées de tourbe, de 6
a 7 m d’épaisseur

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

Les charges transmises par les ouvrages et les détails des
remblais provisoires sont donnés sur la figure 1.

Le profil du sol et les caractéristiques géotechniques sont
représentés sur la figure 2 et tableau 1.

TaBLEAU 1

Caractéristiques géotechniques

Echan-

A Y o1, ), 1 T, * Ce
tillon | t/m® eIl

w
% % % % | kg/m?

1 1,65 | 1,49 | 50 | 45 | 30 [ 15 | 0,30 | 0,14

2 1,84 | 0,92 | 35| 42 | 27 | 15 | 0,50 | 0,08

3 208 | — |17 —| — | — _

* déterminé par le vane test

+——— fgom—+

Fig. 1. — Charges transmises par les ouvrages et détails des
remblais provisoires.

1 Exposé présenté a la réunion d’automne 1970 de la Société
suisse de mécanique des sols et des travaux de fondation (Zurich,
5 novembre 1970).
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Fig. 2. — Profil du sol et caractéristiques géotechniques.
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Fig. 3. — Détail de la fondation.

On a calculé des tassements de 20--30 cm sur la base
des essais cedométriques et en supposant que les déforma-
tions se produiront uniquement dans la couche supérieure.
Si la construction métallique en soi pouvait supporter ces
tassements ainsi que des tassements différentiels, les défor-
mations de la dalle de fondation avec les installations
devraient rester dans les limites fixées par le maitre d’ou-
vrage. Deux types de fondations ont été considérés :

— fondation sur pieux d’environ 10 m de profondeur

— fondations superficielles, aprés la provocation des
tassements par un préchargement égal aux charges de
service des constructions.

Pour des raisons économiques, le choix a été porté sur
la deuxiéme solution. Les opérations sur le chantier se sont
déroulées selon le programme suivant :

Halle : chargement de la surface par 2,5 m de sable-gravier
(5 t/m?2) pendant trois mois. Observations des tassements
durant cette période ainsi qu’apreés la décharge.

Réservoir : préchargement en deux étapes (2,5 m chacune)
pendant trois mois et mesures de tassements durant
cette période.

Il a été décidé également de poursuivre les tassements des
constructions aprés I'application des charges de service.

11 s’agit donc des essais de charge en vraie grandeur dont
les résultats sont donnés et discutés dans les chapitres
suivants.

Fondation

Le systéme de fondation adopté pour la halle industrielle
est donné sur la figure 3. Cette fondation a été réalisée en
deux étapes.

Erape 1

1. Excavation de la couche supérieure d’environ 1 m de
profondeur.

2. Mise en place d’une feuille de polyéthyléne de 0,1 mm
d’épaisseur.

3. Mise en place d’'une couche de béton maigre de 18 cm
d’épaisseur (CP 100) par la méthode de « mix in
plant ».

4. Mise en place d’une couche de gravier de 60 cm
d’épaisseur (y compris le drainage).

5. Mise en place d’'un remblai pour le préchargement.

Etape 2 (aprés le préchargement)

1. Enlévement du remblai jusqu’au niveau inférieur de
la dalle de fondation.

2. Bétonnage de la dalle de fondation (20 cm.).

L’épaisseur de la fondation a été fixée en tenant compte
de la profondeur de pénétration du gel et des conditions
de travail sur le chantier. La fonction de la feuille de
polyéthyléne est d’empécher le mélange du béton maigre
avec la terre. Le béton maigre devrait assurer la circulation
des engins pendant ’emplacement du gravier et du systéme
de drainage.

Tassements

Avant 'exécution des remblais, un réseau de repéres
(tuyaux en ciment) a été implanté sur les deux surfaces a
charger.

Les mesures ont commencé dés la mise en place du
remblai.

Les tassements mesurés sont représentés sur deux coupes
transversales (fig. 4). Les valeurs maximales enregistrées
sont indiquées dans le tableau 2.

TABLEAU 2
Halle Réservoir
40m x 140 m 2 =20m
charge t/m* ;g;ienggrlll) charge t/m* rt::)s(en(‘n:rr%t)
5 20 5 20
10 52
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Fig. 4. — Profils des tassements.
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Fig. 5. — Diagramme tassement-temps.
a) calculé
b) mesuré

Les constatations suivantes découlent de ’examen des
profils de tassement :

1. Un tassement de 20 cm s’est produit lorsqu’une
charge de 5 t/m? a été appliquée sur deux surfaces
de formes essentiellement différentes (40 m de largeur
et 20 m de diameétre).

2. Le profil des tassements se présente sous forme de
cuvette. Aux bords des surfaces chargées, le tasse-
ment représente, en gros, la moitié de la valeur dans
la région centrale.

3. En dehors des surfaces chargées, les tassements sont
pratiquement nuls. Des soulévements n’ont pas été
enregistreés.

4. La charge appliquée sur la surface circulaire est la
méme pour les deux étapes (5 t/m2). Cependant, les
tassements mesurés durant la deuxiéme étape sont
de 50 ¢, supérieurs a ceux mesurés durant la premiére
étape de préchargement (32 cm par rapport a 20 cm.
Voir figure 4).

L’évolution des tassements dans le temps pour un des
témoins delasurfacecirculaire est représentée sur la figure 5.
Ce diagramme permet d e formuler les remarques suivantes :

1. Dans un intervalle d’environ 1 mois aprés I’applica-
tion de la charge, la consolidation semble étre ache-
vée. (Tout au moins la consolidation primaire).

2. Le gradient des tassements durant la deuxiéme étape
est plus grand que le gradient correspondant durant
la premiére étape (voir les pentes des deux branches
du diagramme tassement-temps).

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

a) calculé
b) mesuré

Discussion des résultats

L’analyse qui suit se référe aux résultats obtenus lors du
préchargement de la surface circulaire.

La relation entre les tassements et les charges est repré-
sentée sur la figure 6.

Prefoudeur 6,0
%o o
//
-
20 // 2 S
lo
e K’/o«.t
1,0
Fig. 7. — Variation des modules ME avec la pression (essais

cedométriques).

On remarque que les valeurs des tassements mesurés se
situent sur une courbe (courbe b) dont I’allure est opposée
a la coutbe des tassements calculés en partant des essais
cedométriques (courbe a). Cetteconstatation en soi témoigne
de la pature complexe du processus de tassement. En fait,
aprés la premiére étape de préchargement, on s’attendait a
une amélioration du sol et par conséquent, durant la deux-
iéme étape a un tassement inférieur a celui de la premiére
étape. Dans I’état de nos connaissances, le mécanisme des
tassements n’est que partiellement connu. Les facteurs qui
interviennent sont complexes et se prétent mal au traitement
analytique. Néanmoins, I'influence de quelques-uns de ces
facteurs sera brievement discutée.

a) Les inconvénients de lessai edométrique

Dans les conditions de I’essai cedométrique, tout dépla-
cement latéral est empéché. Cet essai nous renseigne uni-
quement sur les déformations de volume. Les modules de
déformabilité Mg augmentent avec 1’augmentation de la
charge appliquée, ainsi qu’en témoigne la figure 7.

Cependant, nous savons que la contrainte tangentielle
ou le déviateur contribue également a la formation des
tassements. Le déviateur cause le changement de forme ou
la distorsion qui est accompagnée par un déplacement
latéral. Des déplacements latéraux, méme minimes, entrai-
nent une réduction des modules de déformabilité (Haefeli
1963). 11 est également connu (de Beer 1964) que durant
la consolidation l'influence du déviateur augmente avec
I’augmentation de la charge appliquée. Pour de petites
charges, le tassement est dii essentiellement a la compres-
sion.

b) La dépendance de la contrainte tangentielle avec le
temps.

A la fin de la consolidation, la résistance au cisaillement
d’un sol doit augmenter. En éliminant ’eau interstitielle,
I'indice de vides diminue, le volume se réduit, le sol devient
plus compact. Toutefois, durant la consolidation, on a
mis en évidence une dégradation de la résistance au cisaille-
ment a cause de la durée de la charge (Schmid et Kitago
1965). 11 s’agit d’un processus de compensation qui dépend
des propriétés rhéologiques des sols. Derniérement, une

3
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Fig. 8. — Relation entre la composante horizontale de la défor-
mation due au cisaillement et le temps (selon Hanrahan et
Mitchell 1969).
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contribution intéressante (Hanrahan et Mitchell, 1969) nous
renseignait sur la dépendance de la déformation horizon-
tale due a la contrainte tangentielle avec le temps (fig. 8).
Au fur et 3 mesure que la valeur de la contrainte tangen-
tielle approche la valeur de rupture, le déplacement hori-
zontal augmente.

c) Formation des zones plastiques

Dans un massif de sol, des zones en équilibre plastique
prennent naissance quand la contrainte tangentielle induite
est égale a la résistance au cisaillement. Dans le cas d’un
remblai dont la largeur est plusieurs fois supérieure a sa
hauteur, la contrainte tangentielle maximale se produit
dans la zone centrale de la surface chargée et a une pro-
fondeur d’environ 1,8 fois la hauteur du remblai. Par
conséquent, si des zones plastiques se forment, elles auront
leur point de départ dans la région centrale de la surface
chargée. Le développement des zones plastiques en fonc-
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Fig. 9. — Formation des zones en équilibre plastique (selon
Whitman 1965).



tion de la charge est donné sur la figure 9. Sur la méme
figure on remarque les directions des vecteurs de déplace-
ments qui accompagnent les zones plastiques. En conclu-
sion, I’apparition des zones plastiques entraine des déplace-
ments latéraux, et par conséquent, des tassements supplé-
mentaires. v

d) Consolidation primaire et secondaire

Selon le diagramme tassements-temps obtenu, on peut
penser que la consolidation primaire aprés chaque étape
de préchargement est terminée. La consolidation secondaire
n’a pas été clairement mise en évidence. De ce point de vue,
il faut supposer qu’aprés la mise en place de la deuxieme
étape de préchargement, les effets des deux charges se
superposent et peuvent contribuer a augmenter les valeurs
des tassements escomptés.

Conclusions

Le préchargement de la couche compressible par un
remblai de 2,5 et 5 m de hauteur (et de 10 t/m?) provoque
des tassements de 20 et 52 cm. Le temps de la consolidation
primaire est d’environ 1 mois. L’essai montre la complexité
du processus des tassements lors de I’application des charges
sur de grandes surfaces. L’influence de quelques-uns des

facteurs qui peuvent intervenir dans ce processus a été

analysée.
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