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lnventaire des essais in situ de mecanique 
des roches (principes et critique) 1 

par H. H. EINSTEIN2 et F. DESCCEUDRES3 

I. lntroduction 
La complexite des massifs rocheux a depuis fort long

temps incite les ingenieurs et les geologues a recourir a des 
essais in situ et en laboratoire (Müller [30] 4). Le develop

pement remarquable de Ia mecanique des roches durant 
ces dix dernieres annees a conduit a des progres impor
tants pour les essais en laboratoire sur roches et sur 
modeles, mais surtout pour les essais in situ (Serafim [45], 
Wallace et al . [51 ]) .  

Dans le  cadre de cette communication, on se bornera a 
exposer les principes fondamentaux qui sont a Ia base des 
essais in situ et a en presenter les limitations. 

Comme pour Ia plupart des constructions du genie civil , 
Je calcul d'ouvrages en rocher repose sur trois elements 
d'analyse : 

- Ia modification de l'etat de sollicitation existant 

- Ia deformabilite de Ia roche et de J'ouvrage 

- Ia deformation de Ia roche et de l'ouvrage. 

La connaissance de ces trois elements, que ce soit pour 
l'etablissement des donnees du calcul ou pour le contröle 
de l'ouvrage pendant et apres Ia construction, necessite 
des mesures. En mecanique des roches, les essais in situ 
jouent un röle particulierement important du fait que le 
comportement du massif avec ses discontinuites n'est 
souvent pas assimilable a celui de petites eprouvettes de 
laboratoire. 

Les mesures necessaires au calcul se subdivisent en 
6 groupes (fig. 1 )  que l'on justifiera brievement, dans le 
prochain chapitre. 

II. Mesures Iondamentales 
II . 1  Mesures relatives a l' etat de sollicitation 

En principe, Ia connaissance des relations contrainte
deformation et de Ia modification des charges permet de 
calculer les deformations . 

Mais en rocher comme dans les sols, Ia deformabilite 

depend souvent de l'etat de contrainte lui-meme, ce qui 
signifie qu'a cöte de Ia modification des contraintes, il 
faut connaitre l'etat initial des contraintes. Malheureuse
ment, cet etat ne depend generalement pas uniquement de 

Ia gravite et de proprietes elastiques (Kastner [24], Lom
bardi [27]), mais aussi d'autres facteurs tels que Ia tectonique 

1 Conference prononcee a Berne, Je 5 novembre 1971, devant 
!es membres de Ia Socüfte suisse de mecanique des sols et de 
travaux de fondations, lors de Ia session d'automne . 

2 Dr sc. tech. EPFZ, Prof. invite a l'EPFL et professeur 
associe au MIT. 

3 Professeur a l'EPFL. 

4 Les chiffres entre crochets renvoient a Ia bibliographie en 
fin d'article. 

Elements fondamentaux de I 'analyse 

1. Modification de l'etat de sollicitations existant 
2. Deformabilite de Ia roche et de l'ouvrage 
3. Deformation de Ia roche et de l'ouvrage 

Mesures fondamentales in situ 

1. Mesure de l'etat de cantrainte 
2. Mesure de Ia variation des contraintes avec ou 

sans l'effet du temps 
3. Mesure du comportement contrainte-deforma-

tion avec ou sans l'effet du temps 
4. Mesure de Ia structure du massif rocheux 
5. Mesure de deformations 
6. Mesure de Ia permeabilite 

Fig. 1 .  -Elements fondamentaux de l'analyse. Mesures fonda· 
mentales in situ. 

Sollicitation tectonique 

Retrait d'une zone de couverture 

Fig. 2. - Sollicitations d'un massif rocheux qui depassent l'in
fiuence de Ia gravite. 
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Deformation jusqu'a la rupture 

Fig. 3 . - Deformabilite de la roche. 

ou l'histoire des charges (fig. 2). Au Contraire de la meca

nique des sols Oll l'on peut interpreter la deformabilite 
mesuree dans certains essais (redometre) pour definir l'etat 
de cantrainte in situ, cela n'est, la plupart du temps, pas 
possible en mecanique des roches . 

La premiere mesure fondamentale est par consequent : 

1. Mesure de l'etat de cantrainte in situ. 

Dans les calculs ,  les modifications de charge ou de 
cantrainte qui sont introduites ne sont generalerneut qu'une 
simplification de la realite. La schematisation est d'autant 

plus importante que la structure rocheuse etudiee est plus 
complexe et que l'interaction roche-ouvrage ou le compor
tement rheologique (effet du temps) sont mal connus . 

La verification des hypotheses et l'amelioration des 
connaissances definissent la deuxieme mesure fondamen
tale : 

2. Mesure de Ia variation des contraintes. 

II. 2 Mesures relatives a Ia deformabilite (et a Ia resis
tance) 

La deformabilite s'exprime par la deformation relative a 
une variation de contraintes dans un domaine donne (fig. 3). 
Cette variation de contraintes peut etre aussi bien crois
sante que decroissante, encore que les deformations ne 
seront pas les memes (hysterese). La resistance constitue le 
cas Iimite Oll la variation de cantrainte conduit a la .rup
ture. Les grandes dimensions d'un massif rocheux, ainsi 
que son caractere heterogene, anisotrope et discontinu, 
impliquent qu'il faille souvent mesurer la deformabilite 
sur des volumes fragmentaires. Il faut alors evaluer la 
deformabilite du massif a partir de celle des fragments a 
l'aide de la connaissance de leur repartition dans l'espace. 
A titre d'exemple, le comportement d'un corps idealise 
comportant une fissure (fig. 4) peut etre etudie : 

- soit par la deformabilite du corps pris dans son 
ensemble 

- soit par la deformabilite de la roche, par la deforma
bilite de la fissure et par la position de Ia fissure dans le 
corps ; l'assemblage se fait ensuite analytiquement. 

On en deduit donc les deux mesures fondamentales 
suivantes : 

3 .  Mesure des relations contrainte- deformation. 

4. Mesure de Ia structure du massif rocheux. 

II. 3 Mesures relatives a Ia deformation 

Les hypotheses simplificatrices du calcul evoquees plus 
haut impliquent que les deformations d'ouvrage en rocher 
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Fig. 4. - Fissure dans un massif rocheux. 

doivent etre mesurees a la fois a titre de contröle et comme 
methode d'amelioration du calcul . De plus, !es mesures 
de deformation constituent un des elements essentiels de 
l'etude du comportement contrainte-deformation. Enfin, 
ces mesures peuvent etre tres utiles dans des zones naturelles 
ou artificielles de stabilite douteuse. Il s'agit donc bien 
d'un type de mesure fondamental : 

5 .  Mesures de deformation 

II. 4 Mesure de permeabilite 

Bien que l'ecoulement en milieu poreux ou fissure soit 
en fait un problerne de deformations dependantes du 
temps sous variation de l'etat de contrainte, la permeabilite 
est en general traitee comme un problerne separe et par 
consequent la derniere mesure fondamentale est : 

6. Mesure de Ia permeabilite. 

111. Methades de mesure 
Chacune des mesures fondamentales peut etre effectuee 

par differentes methodes. Les principes et les limitations 
doivent en etre discutes, pour !es principales methodes tout 
au moins. 

III . 1  Mesure de l'etat de contraintes 

Les methodes actuelles les plus connues pour la mesure 
des contraintes dans la masse rocheuse solide (Fairhurst 
[I5], Obert [3I]) peuvent etre schematisees sur un tableau 
(fig. 5) . S'y ajoutent les mesures de contraintes dans les 
phases fluides du massif fissure ou poreux. 

111 .I . I  Liberation des contraintes 

Cette methode existe depuis les annees I930 (voir par 
ex. Müller [30]) et joue toujours un röle important (fig. 6) . 
En principe, il s'agit d'isoler un element (fig. 6b) du massif 
rocheux - considere comme non pesant - qui se trouvait 
soumis au champ des contraintes naturelles (fig. 6a) . Le 
tenseur des contraintes se trouve ainsi simplifie et reduit 
dans une forte proportion, sinon a zero puisque la Separa
tion de l'element n'est pas totale . En mesurant la variation 
de cantrainte entre l'etat initial et l'etat isole « 0 », !es 
9 composantes - qui se reduisent a 6 par symetrie - du 
tenseur des contraintes initial peuvent etre determinees. 
Au lieu du decoupage de l'element represente sur le dessin 
(fig. 6b), on peut egalerneut creer une perturbation partielle 
correspondant a une modification du champ des contraintes 
tbeoriquement connue. 



Methodes de mesure de l'etat de centrainte 
dans les massifs rocheux 

En surface 

Liberation 
des contraintes 

Retablissement 
des contraintes 

I 
ration Libe 

des con traintes 

En profondeur 

I 
I I 

Fracturation Discage 
hydraulique des carottes 

Fig. 5. - Methodes de mesure de l'etat de centrainte dans !es massifs rocheux . 

La Variation de contraintes peut etre mesuree de 3 fa�ons 
differentes : 

a) Mesure de Ia deformation causee par Ia separation de 
l'element dans plusieurs directions, dans un plan 
(fig. 6c) ou dans plusieurs plans (fig. 6d) (Overcoring) . 
Pour en revenir aux contraintes, il faut mesurer !es 
constantes elastiques de l'element lui-meme, par 
exemple en y prelevant une carotte (Austin [ 1 ], 
Roberts [37]) . 

b) Mesure de Ia deformation comme ci-dessus (fig. 6c, 
6d) ; retrait complet de l'element pour le placer dans 
un bäti qui permet de lui appliquer un champ de 
contraintes artificiel que l'on varie jusqu'a annuler 
Ia deformation mesuree initialerneut (Bieniawski et 
al [6], Leemann [26]). La variation des contraintes 

est ainsi determinee directement sans passer par !es 
constantes elastiques mais cela n'est possible a 
present que dans un seul plan et pas dans l'espace. 

c) Mesure de contraintes sur une cellule de mesure mise 
en place dans l'element (fig. 6) avant sa separation 
ce qui permet de mesurer directement Ia variation de 

contraintes (Methode deN.  Hast decrite par ex. par : 
Terzaghi [50], Roberts [37]). Il faut toutefois veiller 
a ce que Ia rigidite de Ia cellule de mesure n'induise 
pas de contraintes residuelles dans l'element libere : 

Ia cellule doit etre au moins dix fois plus souple que 
Ia roche pour que l'etat « 0 » puisse s'instaurer 
(Berry et al [5]). Sinon une interpretation theorique 

reste possible a condition de connaitre les rigidites 
respectives de Ia cellule et de Ia roche. 

Deux points doivent etre soulignes pour l'ensemble de 
ces methodes : 

- Je passage des deformations aux contraintes et inverse
rneut suppose un comportement elastique lineaire 

puisqu'a partir d'une courbe de decharge ou de 
recharge, il faut calculer l'etat initial nature! ; 

- !es 6 composantes du tenseur des contraintes (fig. 6a) 
necessitent des mesures dans plusieurs plans : 3 plans 
dans un milieu isotrope, 2 plans dans un milieu a 
isotropie transversale (ou !es constantes elastiques 
sont differentes dans 2 directions perpendiculaires. 
(Fairhurst [ 15], Becker et al . [3], Hooker et al . [23])). 

Les hypotheses d'elasticite et d'isotropie ne sont evidem
ment pas souvent conformes a Ia realite . D'autres Iimita

tions de ces methodes sont relatives a Ia petitesse des ele
ments consideres ou !es irregularites Iocales et !es fissures 
jouent un röle qui peut etre considerable. La mise en place 

a 

b 

Element dans Je champ 

des contraintes 

Element isole du champ 

des contraintes 

Mesure du deplacement I Mesure des deplacements I Mesure des contraintes 

dans 1 plan dans 1 ou pl usieurs plans 

et directions 

c d e 

Fig. 6. - Methode de Iiberation des contraintes. 

des appareils de mesure et !es mesures elles-memes sont 
entachees d'imprecisions. (Bonnechere [7] a realise des 
essais avec differents instruments dans une meme roche 
et sous des contraintes artificielles identiques. L'ecart des 
methodes atteignait 20 % pour des instruments de meme 
type et 50 % entre instruments differents) . 

Ces limitations ne signifient pas qu'il faille renoncer a 
de telles methodes mais qu'elles doivent etre conduites 
avec soin. Dans Ia plupart des cas pratiques, Ia connaissance 
de l'orientation des contraintes principales et Je rapport 
entre ces contraintes en ordre de grandeur constituent deja 
une solide base de calcul. Cela peut etre obtenu par Ia 
methode de Iiberation des contraintes. 

III . 1  . 2 Retablissement des contraintes 

Iei egalement, il s'agit d'isoler un element de roche et 
de mesurer Ia deformation ainsi provoquee ; mais ensuite 
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?' :;/ 
Mesure a l'extensometre 
de l'ecartement de 
rep€-res scettes a Ia 
paroi rocheuse 

Variante avec jauges 
de contraintes 

/. 
Saignee: 
ra ppro chement 
005 repEores 

'" � 
Retablissement de 
l'E-cartement initial 
au mCfy'en d'un 
v€orin plat 

Figo 7 o - Retablissement des contrainteso 

Ia creation d'un champ de contrairrte interieur permet 
d'annuler Ies deformations, en faisant l'hypothese que ce 

champ de contrairrte correspond au champ initial. 
Pratiquement (Roberts [37]), l'essai Je plus simple (figo 7) 

consiste a ouvrir une saignee dans Ia paroi rocheuse et a 
mesurer Je rapprochement de deux points situes de part 
et d'autre de Ia saignee ; un verirr plat scelle dans Ia 
saignee permet de retablir l'ecartement initial, avec mesure 
de Ia pression necessaireo Deux saignees perpendiculaires 
sont utilisees pour mesurer un etat de contrairrte bidimen
sionnel pour autant que Ia direction des contraintes princi
pales soit connue, sinon il faut une troisieme saignee oblique 
par rapport aux deux precedenteso 

Cette methode est egalement appliquee pour des essais 
en forage a faible profondeuro 

Un comportement elastique et isotrope constitue egale
ment une hypothese fondamentale pour Ia methode de 
retablissement des contrainteso Des irregularites locales 

de Ia roche ne jouent pas un röle considerable mais !es 
defauts de surface ont une influence importante sur !es 
mesures de deplacement .  

III 01  0 3 Fracturation hydraulique et  discage des carottes 

La fracturation hydraulique (Fairhurst [15], Schonfeldt 

[43], Haimson [19]) est utilisable en forage profond a 

Section A -A 

I 

\ ContraintE' dE' traction 

p = prE>ssion dans lE' foragE' 

Figo So - Fracturation hydrauliqueo 
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Figo 9o- Discage des carottes de sondageo (document mis a 
disposition par Mo Panet [33])o 

condition qu'une direction de contrairrte principale soit 
parailele a l'axe du forageo 

La methode consiste a mettre en pression une partie du 
sondage isolee par un obturateur double, ce qui provoque 
des contraintes de traction dans Ia roche peripheriqueo 
Selon Ia grandeur du champ de contraintes naturelles et 
selon Ia resistance a Ia traction de Ja roche parallelement 
et perpendiculairement a l'axe du forage, une fissure se 
developpe perpendiculairement a Ia plus petite des con
traintes principales (figo 8). Lorsque Ia fissure est parallele 
a l'axe du forage, !es contraintes principales mineure et 
moyenne peuvent etre determinees en direction et en 
grandeur, alors que Ja contrairrte principale majeure corres
pond au poids de Ia couverture rocheuse (Fairhurst [15]). 
Lorsque Ia fissure est normale a l'axe du forage, on peut 
simplement en conclure que !es plus grandes contraintes sont 
perpendiculaires a l'axe du forage tant que Je developpement 
de l'accroissement de Ja fissure ne peut pas etre observe. 

La fracturation hydraulique ne suppose pas Ja connais
sance des constantes elastiques, mais il est admis que Ja 
roche ne presente que de faibles deformations plastiques 
jusqu'a l'apparition de Ja fissure. Dans !es roches tres 
poreuses ou tres fissurees ainsi qu'a proximite de Ia surface, 
Ia methode n'est pas utilisable. 

Le discage des carottes de sondage (fig. 9) se produit quand 
!es contraintes radiales sur Ia carotte excedent !es contrain
tes axiales (Obert [31], Panet [33]) . En connaissant Ia resis
tance au cisaillement et Je poids specifique apparent de la 
roche, i1 est possible, pour un sondage vertical, d'evaluer 
les contraintes radiales avec la relation d'Obert et Stephen
son [32]0 

Des recherches sont en cours pour remplacer la connais
sance de la resistance au cisaillement par l'epaisseur des 
disques des carottes qui en dependo La methode ne s'appli
que qu'en rocher relativement homogene et non derange, 
c'est-a-dire essentiellement a grande profondeur . Jusqu'a 
present elle ne donne que des resultats utilisables comme 
ordre de grandeur. 

III.1 .4 Mesures de pression d'eau 

Les pressions d'eau dans des pores ou des fissures 
peuvent etre mesurees dans des nappes au repos et en 
ecoulement stationnaire ou non au moyen des memes 
instruments que ceux employes pour les sols (piezometres), 
ou d'appareils pour la mesure d'ecoulements en fissure. 
A part !es difficultes d'installation des appareils, l'inter
pretation des mesures est souvent difficile en milieu discon
tinu a 3 dimensions. 



Methodes de mesure de Ia 
variation des contraintes 

I 
I I I Difference entre I I Mesure directe J etats de cantrainte de Ia variation 
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Fig. 1 0 .  - Methodes de mesure de Ia variation des contraintes. 

111.2 Mesure de Ia Variation des contraintes 

Comme l'indique le tableau (fig. 10), des variations de 

contraintes peuvent etre etablies a partir de mesures d'etat 
de contrainte a differents intervalles et temps. Les methodes 
de mesure des contraintes evoquees au chapitre precedent 

ne permettent que des mesures momentanees mais pas 
continues sur une periode d'observation (du fait de leur 
principe ou pour des raisons instrumentales). 

11 existe d'autres methodes qui sont reservees a Ia mesure 
directe de variation des contraintes (fig. 11). 

III . 2 . 1 Ce/lu/es de contraintes 

11 en existe du type mecanique, hydraulique, photoelas

tique (cylindre en plexiglas par exemple), electrique, (jauge 

de contrainte, corde vibrante, capteur inductif) qui peuvent 
etre placees entre Ia surface du rocher et l'ouvrage pour 

ausculter Ia variation de contraintes causee par l'interaction 
roche-ouvrage (Hartman [21 ]) ou en profondeur dans le 

massif rocheux (Berry [4], Roberts [37]), pour mesurer les 

contraintes en fonction du temps (fig. 11 b). Les cellules 
doivent etre bien fixees au milieu a ausculter, roche Oll 
element d'ouvrage. En forage, il faut veiller a ce que Ia 

rigidite de Ia cellule soit environ 4 fois plus grande que celle 
de Ia roche - contrairement a ce qu'il fallait pour Ia 
methode de Iiberation des contraintes - afin d'obtenir 

une relation constante entre « contrainte en rocher -

a. Variation de contraintes 

c. Variation de contraintes provoquant une modification de force 

Cate de mesure 
/ de charge 

Fig. I I. - Mesure de variation de contraintes. 

Tirant 

contrainte dans Ia cellule » sur tout le domaine de can

trainte (Peleg [34]). Comme les elements de mesure tels que 
les jauges electriques ont une sensibilite limitee, il faut 

egalement veiller a ce que Ia rigidite de Ia cellule ne soit pas 

trop grande. L'utilisation des cellules de mesure se Iimite 
donc aux roches assez deformables ou marquant une 

tendance au fluage. En outre, il faut admettre que Ia roche 
se comporte elastiquement ou viscoelastiquement, ce qui 

est aussi limitatif. Des influences locales jouent, encore une 

fois, un röle considerable. Lorsque l'on place les cellules 

entre roche et ouvrage (fig. lla) il faut se mefier de l'effet

vofite. 

Mesure du comportement 
cantrainte - deformation 

l 
I I I 

I Deformabilite I I Resistance I Valeurs 

I l 
caracteristiques 

I I I I «Index» 

Chargement Chargement Resistance Forabilite et 
statique dynamique au cisaillement essai de minage 

I 
Choix du domaine 

d 'influence 

Fig. 1 2 .  - Mesure du comportement contrainte- deformation. 
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Mesure de Ia deformabilite 
sous chargement statique 

I I I I I I 
Essai Essai Essai au Essai Essai Mesure 

de charge au verin dilatometre en chambre de chargement de relaxation 
avec plaques plat de forage de compression annulaire en tunnel 

Augmentation du domaine d'influence 

------------------------------------------------� 
Figo l3o - Mesure de Ia deformation sous chargement statiqueo 

111 0 2 0 2 Ca! es de force 

Des mesures de force (figo 1 1c) sur des cintres ou des 
tirants d'ancrage permettent d'evaluer des changements 
dans l'etat des contraintes (Hartmann [21 ])0 

1110 3 Mesure des relations contrainte-deformation 

111 0 3 0 1 Generalites 

La mesure des relations contrainte-deformation est un 
des grands problemes de la mecanique des roches, surtout 
si l'on considere la resistance comme cas Iimite de Ia 
deformabiliteo 11 est clair que, mis a part les essais ou Ia 
resistance est prise simplement comme valeur caracteris
tique « d'index », les mesures de resistance doivent s'accom
pagner de mesures de deformation pendant tout le cycle 

de chargement jusqu'a la ruptureo La resistance est evidem
ment essentielle pour l'etat d'equilibre, mais eile ne permet 

r, 

z, 

z 

6 

z, 

pas d'analyser completement le comportement d'un 
ouvrageo 

Les differentes methodes de mesure des relations con
trainte-deformation se distinguent par le systeme d'appli
cation des charges (figo 1 2)0 

III o 3 0 2 Essais saus chargement statique 

C'est Ia grandeur de la zone d'influence qui constitue Ia 
principale variable de ces essais (figo 1 3)0 

Les essais de charge avec plaques (Coates et al. [ 1 1 ] ,  
Bovet et  Descoeudres [8], Dodds [ 13] ,  Stagg [48]) consis
tent a charger une plaque circulaire rigide au moyen d'un 
verin hydraulique prenant appui contre Ia paroi opposee 
d'une galerieo La deformation est mesuree, au fur et a 
mesure de l'application de cycles de charges croissant ou 
decroissant, SOUS Ja plaque a Ja SUrface et eventuellemeilt 
en profondeur aussi bien qu'a distance de la plaqueo La 

LEGENDE : 
P : plaques d 0 appui 
V : verin 
C : capteurs 
D = distance entre !es plaques 
R = rayon des plaques 

Figo 140- Schema du dispositif pour 
essais de charge utilise par Je labora
toire de geotechnique de l'EPFL. 



a. Essai a Ia plaque ( reaction par tirant) 

b. Essai au ver in hydraulique 

----------

__ B!g_s:_de charg� ---
en beton 

Reservoir 

--------------------- Verir}_pl�t___Frey��inet 

Fig. 15.- Essais de charge. 

figure 14 montre a titre d'exemple Je dispositif utilise par 
Je Laboratoire de geotechnique de I'Ecole polytechnique 

federale de Lausanne avec deux plaques diametralerneut 
opposees et mesures a distance a Ia surface du rocher. 

Dans ces essais, Ia surface des plaques est normalerneut 
inferieure a 1 m2, Ia cantrainte appliquee est de I' ordre de 
100 kg/cm2 au maximum. La zone de roche sollicitee par 
l'essai se Iimite a Ia zone superficieile et meme si Ia pression 
appliquee correspond a celle de l'ouvrage les deformations 
seront differentes a cause de Ia difference des zones d'in

fiuence. La decompression, l'alteration superficieile ou 
naturelle et les defauts locaux ont une incidence enorme sur 
les resultats d'essai . Les mesures a distance de Ia plaque, 
moins dispersees, remedient tres partiellerneut a ces incon
venients . 

Deux autres dispositifs (fig. 1 5) constituent des variantes 
utilisant soit un tirant d'ancrage comme reaction d'appui 
dans Ies cas ou I'on travaille a l'air libre (fig. 1 5a), soit un 
verin plat comme systeme de charge dans une saignee 
(fig. 1 5b) (Rocha et al. [39], Müller [30]) ce qui presente 
l'avantage d'eliminer partiellerneut les defauts de surface 
mais l'inconvenient de solliciter Ia roche dans une direction 
souvent differente de celle de Ia charge de l'ouvrage. 

Les essais de charge en forage sont une adaptation des 
essais precedents a Ia geometrie du forage, avec Ia possibi
lite de mesurer Ia deformabilite en profondeur. 

Le dilatometre (Rocha [38], Stagg [48], Goodman [18]) 

(fig. 16a) permet Ia mise en pression de Ia roche jusqu'a 
1 50kg/cm2 au moyen d'une membrane souple avec mesure 
de Ia dilatation du diametre dans une ou pJusieurs direc
tions sous chargement radial . 

Le dispositif mis au point par Goodman [18] (Stowe [49]) 

(fig. 1 6b) utiJise au contraire des pJaques rigides qui con-

Dilatomi.>tre 

Membrane 

Verin a plaques ( type Goodman ) 

Fluide sous pression 

Fig. 16.- Mesures de deformabilite en forage. 

Fig. 1 7 . - Essai en chambre de compression. 

Mesure des variations 
de diametre 

Membrane Manche 

centrent Ja charge dans une direction et permettent de 

monter a des contraintes elevees de !'ordre de 650 kg/cm2• 
Avec ces instruments, il est possibJe de reaJiser rapide

rneut un grand nombre d'essais, et de plus dans un sondage 
qui sert Jui-meme a Ja reconnaissance. II est egaJement 
possible d'analyser statistiquement Ja deformabilite du 
massif rocheux, le cas echeant d'etabJir des correlations avec 
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Fig. 18. -Essai de charge annulaire (document mis a disposi
tion par JeUS Bureau of Reclamation [51]). 

0 0 0 
_,_ 

Position variable 

t Position variable 

0 

.\L Emetleur d' ondes Y (par ex. explosion) 

.a::,_ Recepteur 
(geophone) 

U I�··��"·'" U 
Fig. 19. -Mesures de refraction sismique. Disposition de 
l'emetteurld'ondesEet�des!recepteurs. 

Fig. 20. -Essai de cisaillement direct. 
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des essais de charge avec plaques et d'appn!cier l'aniso
tropie de Ia roche. Le verin Goodman permet en outre, 
si Ia resistance de Ia roche n'est pas trop elevee, d'evaluer 
cette derniere. Pour eviter dans une certaine mesure !es 
inegalites des parois du sondage, Ia perforation doit etre 
conduite avec beaucoup de soin. Mais de toute fa�on, 
il n'est pas possible d'eviter Ia decompression ni Ia petitesse 
du volume de roche auscultee qui peut faire douter de Ia 
representativite de l'essai . Le dilatometre ne peut etre utilise 
que dans des roches relativement deformables. Le verin 
Goodman presente l'inconvenient que l'etat de contrainte 
n'est pas clairement defini. Ces mesures sont donc plus a 
prendre comme mesures relatives que comme valeurs 
absolues. 

Les essais en chambre de compression (Dodds [13], 
Stagg [48], Brown [10]) (fig. 1 7) consistent a mettre en 
charge une portion de galerie isolee par deux masques en 
beton definissant un cylindre (trois a quatre fois plus long 
que !arge) qui est progressivement soumis a une pression 
interieure hydraulique et dont on mesure !es deformations 
de diametre. Dans l'hypothese d'un milieu elastique et 
isotrope, la mesure des deformations et de Ia pression 
suffit a definir Ia deformabilite du massif. Des extenso
metres peuvent completer !es mesures superficielles par des 
mesures de deformation dans Je massif . 

A cet egard, les essais de charge annulaires (Wallace et 
al . [51], Stagg [48]) (fig. 1 8) sont plus indiques : des verins 
plats s'appuient sur des cintres agissant par l'intermediaire 
d'une couche de beton repartissant la charge sur Ia surface 
de Ia roche qu'on peut ainsi charger jusqu'a 70 kg/cm2 

environ, alors que l'eau de Ia chambre de compression ne 
permet guere de monter a plus de 50 kg/cm2• Dans !es 
essais annulaires Je rapport de Ia longueur au diametre est 
ramene a 2/1 ou 1/1 . 

L'avantage de ces deux derniers types d'essai est evidem
ment d'interesser une zone de roche assez importante. Po ur 
certaines galeries l'essai est meme en vraie grandeur alors 
que pour un appui de barrage une extrapolation reste 
necessaire. Le coüt exorbitant de ces essais reduit notabie
rneut leur portee pratique. 

La mesure de relaxation en tunnel (Kruse [25]) se fonde 
sur l'effet d'une modification dans le champ de contrainte. 
Si l'on connait la distribution des contraintes avant Je 
percement du tunnel, et que l'on peut mesurer les deforma
tions au moment de l'excavation, il est possible de calculer 
Ia relation contrainte-deformation de Ia roche en decom
pression dans l'hypothese d'un comportement elastique ; 
cette hypothese est evidemment tres discutable surtout a 
proximite de Ia surface du tunnel (encore que Ia des mesures 
en profondem permettent une correction). L'anisotropie 
de Ia roche n'est en outre pas prise en compte et Ia mesure 
du champ de cantrainte primaire est souvent imprecise. 

III. 3 .  3 Essais sous chargement dynamique 

Les essais de sismique- refraction (par ex. : Stagg [48], 
Simmons [46]) representent Ia methode Ia plus connue de 
prospection geophysique. De ce fait, on n'en rappellera 
ici que les aspects principaux : les ondes sont engendrees 
dans le milieu a prospecter au moyen d'une explosion, 
d'un choc ou d'un oscillateur electro-mecanique. La figure 
1 9  montre quelques dispositions possibles pour l'emetteur 
et Je recepteur. La sismique-refraction permet de delimiter 
geometriquement differentes formations dont Ia deforma
bilite est bien distincte, pour autant que la geometrie ne 
soit pas trop compliquee. Les renseignements obtenus 

sont plus qualitatifs que quantitatifs dans la mesure ou les 
contraintes exercees dans le milieu sont tres faibles (voir 



Fig. 2 1 . -Essai de cisaillement direct a grande echelle au 
barrage de Krasnoiarsk, URSS (document mis a disposition par 
P. D .  Evdokimov [14]). 

p. ex. Walsh [52]), ce qui conduit a sous-estimer Ia defor
mabilite, d'autant plus que !es fractures remplies d'eau 
propagent !es ondes longitudinales de fat;on semblable a 
Ia roche intacte .  Si l'on exprime Ia deformabilite par un 
module d'elasticite, on a de Ia peine a mesurer en comple
ment le coefficient de Poisson, car les ondes transversales 
sont difficiles a identifier. 

Parmi !es autres methodes de prospection geophysiques 
il faut noter les mesures ultrasoniques ou l'on observe 
egalement Ia propagation d'ondes et les mesures de n!sis
tivite electrique qui permettent de distinguer les zones 
alterees et non alterees d'un massif ou de deceler des cavi
tes de dissolution (Scott et al . [44], Gabillard et al. [16]). 

111.3 . 4  Mesures de resistance 

II s'agit generalement de Ia mesure de Ia resistance au 
cisaillement sur eprouvettes de volume Iimite de roche 
comportant ou non une discontinuite. L'essai de cisaillement 
direct est le plus pratique, mais il est possible egalement 
d'effectuer des essais triaxiaux ou de torsion. La figure 20 
schematise l'essai classique (Schnitter [42], Baldovin [2]) 
ou Ia section de cisaillement du bloc est de !'ordre du 
m2 au maximum. La figure 21 montre toutefois jusqu'a 
quelles dimensions peuvent aller certains constructeurs. 

La dimension etonnante de ces essais n'est d'ailleurs pas 
une garantie de Ia validite des resultats dans les cas ou Ia 
surface de discontinuite n'est pas plane a grande echelle, 
ce qui affecte Ia resistance au cisaillement globale. En 
outre, il est difficile d'analyser Ia progression de Ia rupture 
et Ia repartition des contraintes sur le plan de cisaillement.  

La figure 22 donne un exemple d'essai triaxial (Gilg [17]) 
in situ ou les contraintes sont appliquees par verins plats. 
Des essais sur eprouvettes prismatiques a 3 contraintes 
principales differentes sont egalement utilises . 

Les essais de forabilite et de minage sont des mesures 
de resistance ou l'on utilise en principe les mecanismes de 
Ia methode d'excavation a echelle plus ou moins reduite. 
Plus l'echelle est reduite, plus les resultats d'essais doivent 
etre examines avec circonspection. 

Fig. 22. - Essai triaxial in situ. 

111.3. 5 Mesure de valeurs caracteristiques (Index) 

Par definition il s'agit de mesures simples et rapides 
destinees a fournir des valeurs indicatives que l'on cherchera 
a correler avec des proprietes complexes de Ia roche. Les 
valeurs simples seront alors des valeurs d'index de celles 
plus complexes. A titre d'exemple, on peut citer : 

- Ia vitesse de penetration d'une sondeuse est une 
valeur d'index pour Ia resistance a la compression 
simple 

- le ressaut du sclerometre en relation avec le poids 
specifique apparent est une valeur d'index pour Ia 
resistance et Je module d'elasticite 

Moteur pour magasin a film 

� 

Miroir con· ue 

, ___ __, 
1/1:7.5 cm 

Fig. 23 . -Camera de forage. 

F enetre de uartz 

Soussole et indicateur 

� de derive 
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- Ia durete, Ia resistance a Ia compression simple et 

Ia texture petrographique sont des valeurs d'index 
pour I'avancement et l'usure de machines a forer 
(Deere et al . [ 12], Rutschmann [41]) 

- Ie coefficient RQD d'apn!s Deere et Miller [12] ou Ie 
pourcentage de carotte recuperee sont des valeurs 
d'index pour Ia structure rocheuse. 

Ill .4 Mesure de la structure du massif rocheux 

Les mesures in situ !es plus anciennes concernent !'Orga
nisation de caracteres geologiques et mineralogiques dans 
I'espace. Elles demeurent aujourd'hui comme hier indis
pensables . L'observation de Ia morphologie et des affleure
ments, l'etude statistique de Ia distribution spatiale des 
discontinuites des massifs rocheux, I'examen des carottes 
de sondage ou de puits et tranchees se completent actuel
lement de quelques methodes plus recentes. La camera de 
sondage (Lundgren et al. [29], Halstead et al. [20]) (fig. 23) 
permet de prendre des photographies ou des images tele
visees, ou l'orientation est reperee. 

I! est utile de rappeler que pour eviter des erreurs gros
sieres dans l'interpretation d'une structure rocheuse, Ia 
methode d'observation doit tenir compte du caractere 

tridimensionnel du massif : par exemple, !es sondages de 

Mesures de deformation 

But 

Deformation a grande 
echelle a Ia surface, en 
galerie (y compris profil 
de Ia galerie) 

Deformation de profil ...... 
de galerie 

Deformation lineaire a 
l'interieur de Ia roche, 
ouverture de fissures 

Deformation plane (rota
tion) ou dans l'espace, 
a l'interieur de Ia roche 

Variation de deforma
tion ou de cantrainte a 
petite echelle 

Phenomenes de rupture 
ou grandes deforma-

-� 
tions '---------'� 

Fig. 24. - Mesures de deformation.  
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Appareil 

Mesures topographi
ques directes ou photo
grammetrie, fils d'invar 
entre plusieurs points 

Tiges micrometriques 

Extensometre a un ou 
plusieurs points 

Deflectometres ou incli
nometres mobiles ou 
fixes, souvent combines 
avec extensometres 

Disques photo-elasti-
ques 

Bande de cisaillement 
(conducteur electrique 
fragile) 

Microsismique (etude 
ultrasonique de bruits 
lies a Ia fissuration) 

reconnaissance ne doivent pas tous etre implantes dans un 
meme plan ou des plans paralleles. Tant pour !es mesures 
que pour I'extrapolation de volumes Iimites observes a 
toute Ia structure, Ia collaboration d'un geologue experi
mente est indispensable. 

111.5 Mesure de deformations 

Les mesures de deformations interviennent soit pour Ia 
surveillance de massifs rocheux instables, soit pour Ie 
contröle du comportement de Ia roche pendant et apres Ia 
construction d'ouvrages (Rescher [36]), soit enfin comme 
composantes de mesures de contrainte-deformation (Rouse 
et al. [40], Pincus [35]). Le röle essentiel de l'ingenieur est 
d'adapter l'instrument aux variables a mesurer en ce qui 
concerne les dispositions generales, Ia mise en place, Ia 
sensibilite, la precision et Ia stabilite dans Ie temps. Le 
choix de l'appareillage est toujours Iie aux problemes 
d'installation dont !es difficultes ne seront pas traitees ici . 

La figure 24 recapitule !es principales mesures de defor
mation en reliant !es buts a atteindre aux appareils corres
pondants. Les plus recents developpements concernent : 

- !es inclinometres reposant sur Ie principe d'inertie 

- Ia microsismique (Broadbent [9]) qui prend une 
importance croissante pour la detection de tremble
ments de terre et de glissements. 

111. 6 Mesure de la permeabilite 

La permeabilite d'un massif rocheux est dictee par l'ecou
Iement dans !es discontinuites plus que par Ia permeabilite 
de Ia roche elle-meme. Mesuree en forage par essais d'eau, 
eile s'exprime en unites Lugeon (absorption d'un Iitre par 
metre de forage et par minute sous une pression de 10 kg/ 
cm2) .  Dans des cas speciaux, on peut recourir a l'air 
comprime en massif rocheux sec tres fissure. Des essais de 
pompage avec observation du rabattement dans plusieurs 
forages ou des essais avec colorants sont d'un emploi assez 
frequent . Dans tous !es cas, chaque essai doit etre inter
prete en relation avec Ia structure du massif rocheux, dans 
la mesure du possible. (Louis et al. [28], Holzlöhner [22], 
Snow [47], Wittke et al. [53]). L'anisotropie du massif joue 
un röle essentiel sur Ie systeme d'ecoulement . Actuellement 
ii n'est possible de traiter analytiquement des problemes 
avec anisotropie tridimensionnelle que d'une maniere ap
proximative. 

IV. Conclusions 
Le calcul et Ia conception d'ouvrages en rocher necessi

tent des mesures in situ qui ont ete presentees en six cate
gories relatives aux difthents elements de l'analyse meca
nique. Les methodes de mesure actuelles et les appareils 
correspondants permettent, d'une fa<;on generale, d'obtenir 
!es renseignements desires. 

I! faut toutefois veiller a adapter aussi precisement que 
possible la methode de mesures aux parametres recherches 
tout en considerant les Iimitations. Les principales sources 

d'erreurs ou d'imprecision dans les mesures et Ieur inter
pretation sont a imputer : 

1 )  aux hypotheses simplificatrices faites sur Ie massif 
rocheux telles que l'elasticite, I'isotropie, I'homo
geneite et la continuite ; 

2) a l'hypothese de representativite, souvent douteuse, 

meme sur d'assez importantes eprouvettes d'essai in 
situ ; 



3) aux difficultes pratiques de mise en place des appa

reillages. 

La plupart des methodes de mesures devraient encore 

etre ameliorees sous tous ces aspects. II est aussi conce
vable que des methodes completement nouvelles s'elabo
rent et se developpent. La Iibre information et Ia publica

tion d'experiences faites en matiere d'essai in situ, parti
culierement si ces experiences sont negatives, constituent 

une contribution importante a Ia progression des idees et 
des techniques en ce domaine . 
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S pa n n u ngsmessungen i m  Fels 
Von Prof. H .  G rob, Zürich 

1.  Einleitung 

Eine der wesentlichen Aufgaben des Instituts für Strassen
und Untertagbau der ETH Zürich ist es, dem praktisch tätigen 
Ingenieur Hilfsmittel zur Bemessung von Bauwerken unter 
Tag zur Verfügung zu stellen. Da es sich in den meisten Fällen 
um langgestreckte Hohlräume handelt (Stollen, Tunnel, Ka

vernen), ist es zulässig, als statisches Modell eine Scheibe zu 
betrachten, die normal zur Längsachse des Bauwerkes liegt. 
Diese Scheibe (Bild 1),  vor dem Bau noch ungelocht, wird an 
ihren Rändern von den in der Scheibenebene wirkenden 
Spannungen ay , az und Tzy belastet, die dem ursprünglichen, 
dem primären Spannungszustand entsprechen, wie er vor dem 
Bau im Gebirge herrscht. Der Bau, d. h. zunächst der 

Felsausbruch, kommt einer Lochung der Scheibe gleich. 
Damit verbunden sind Formänderungen und Spannungsumla
gerungen rund um den Hohlraum. Hingegen ändern sich die 
Spannungen längs der Scheibenränder nicht, solange deren 
Abmessungen im Verhältnis zum Hohlraum gross genug 
gewählt werden. Da die Dehnungen parallel zur Hohlraum
achse verhindert sind, haben wir es mit einem ebenen 
Verschiebungszustand zu tun. Die Methode der endlichen 
Elemente erlaubt es, die Deformationen und Beanspruchung 
der Verkleidung unter gewissen Voraussetzungen rechnerisch 
zu ermitteln. Ebenso lassen sich das Spannungs- und Verschie
bungsfeld im Fels berechnen. 

Die Komponenten des primären Spannungszustandes sind 
neben dem Eigengewicht der Scheibe die eigentlichen Lastgrös
sen des Problems, welche auch wirklich bekannt sein sollten. 
Ihre Bestimmung stösst aber auf erhebliche Schwierigkeiten. 

Bei flachem Gelände und homogenem Material kann man 
wenigstens die Vertikalspannung az einigermassen zutreffend 
aus dem Gewicht der Überlagerung ableiten und als Haupt
spannung annehmen. Schon bei geneigtem Terrain aber muss 
mit einer Drehung der Hauptspannungsrichtung gerechnet 
werden. Noch grössere Probleme ergeben sich bei der Ermitt
lung des Seitendruckes a y .  Er ist bisher gezwungenermassen 
aus der Bedingung abgeleitet worden, dass das elastisch 

gedachte Material unter der Vertikallast sich seitlich nicht 
ausdehnen kann. Die Seitendruckziffer J. hängt unter solchen 
Voraussetzungen einzig von der Poissonzahl v ab. Andere, 
z. B. tektonische Einflüsse oder Inhomogenitäteil im Grassbe
reich können somit nicht erfasst werden, obwohl sie das 
Spannungsbild sehr stark verändern. Im allgemeinen können 
also nur Messungen helfen, d. h. Spannungsmessungen im 
Fels. Im folgenden werden die zwei wichtigsten Verfahren, 
nämlich die Methode der teilweisen und jene der vollständigen 
Entspannung besprochen. Beide Methoden setzen elastisch 
isotropes und homogenes Felsmaterial in der Umgebung des 
Messpunktes voraus. 

2. Die Messung des primären Spannungszustandes 

Um den primären Spannungszustand zu ermitteln, muss 
die Messstelle aus dem Störbereich des Hohlraumes (Erkun
dungsstollen, Tunnel, Kaverne) in den ungestörten Fels ver
legt werden. Somit spielt sich der Messvorgang zwangsläufig 
am Grunde eines Bohrloches ab. Die Länge des Bohrloches 
soll dabei etwa dem doppelten bis vierfachen mittleren Radius 
des Hohlraumes entsprechen. Die Messung läuft nach folgen
dem Schema ab (Bild 2). 

1 Vortreiben eines weiten Bohrloches bis zur gewünschten 
Entfernung von der Stollenwand. Kontrolle der Qualität des 
Materials an der Messstelle. 

2 Vortreiben eines engeren Bohrloches vom Grunde des 
ersten, in Länge und Durchmesser auf das Messgerät 
abgestimmt. 

3 Einsetzen des Messgerätes in das kleine Loch, erste Able
sung. 

4 Fortsetzung der weiten Kernbohrung über das Messgerät 
hinaus. Damit wird der hohle Kern von Spannungen befreit 
und dehnt sich aus, was durch eine zweite Ablesung am 
Gerät festgestellt wird. 

5 Entnahme des Hohlkernes samt Messgerät. Durch spätere 
Ablesungen kann allenfalls eine weitere, verzögerte Ausdeh-

Bild I (links). Der primäre Span· 
nungszustand und das statische 
System der Tunnelstatik 

Bild 2 (rechts). Das Vorgehen bei 
der Ermittlung des primären Span
nungszustandes durch Messungen 
in einem Bohrloch (Prinzip der 
vollständi gen Entspannung) 
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Bild 3. System CSI R ;  Anordnung der Rosetten mit den Dehnrnessstrei
fen an der Bohrlochwand 

nung des Kernes, die sog. elastische Nachwirkung gemessen 
werden. 

Im Institut werden gegenwärtig zwei verschiedene Mess

geräte gebraucht, die beide in das Schema passen, sich jedoch 
in der Messtechnik unterscheiden. 

2.1 CSIR-Gerät (Council for Scientific lndustrial Research) 

Dieses Gerät rt ] enthält drei Kolben, die pneumatisch in 
Radialrichtung ausgefahren werden können. Zwei dieser Kol
ben stehen rechtwinklig zueinander, der dritte in der Winkel
halbierenden der ersten beiden. Auf jedem Kolben sitzt eine 
Rosette mit drei Messstreifen, welche wiederum rechtwinklig 
und unter 45° aufeinander liegen (Bild 3). Die drei Rosetten 
werden mit Klebstoff versehen und in der Position 3 (Bild 2) 
an die Bohrlochwand geklebt. Aus einer Rosette lässt sich 
jeweils mit einfachen Gleichungen der ebene Spannungszu
stand am betreffenden Punkt der Bohrlochwand gewinnen. 
Ferner können nach den Beziehungen der klassischen Elastizi
tätstheorie aus den drei Messpunkten die sechs Komponen
ten des räumlichen Spannungszustandes ermittelt werden. Das 
Achsensystem x, y, z ist auf das Bohrloch bezogen. Die Ergeb

nisse werden deshalb üblicherweise auf andere Koordinaten
systeme transformiert und insbesondere die Hauptachsen des 
Spannungszustandes bestimmt. 

Das vorliegende Gerät (Bild 4) wurde gemeinsam mit der 
Firma Huggenberger AG Zürich nach dem südafrikanischen 
Prinzip gebaut. Die ersten Erfahrungen mit einer norwegi
schen Variante haben zu dieser Konstruktion geführt. Die 
grossen Vorteile liegen darin, dass eine einzige Messung 
bereits den vollen Spannungstensor liefert, und dass es bei 
verhältnismässig einfacher Konstruktion dank den Messstrei-

Bild 4. System CSIR, Konstruktion JSETH/Huggenberger. Messkopf, 
Anzeigegerät, Kabelrolle und Druckluftflasche 

fen sehr gerraue Me>sresultate ergibt. In den meisten Fällen 
handelt es sich um Messungen von beschränkter Dauer, so 
dass eine nicht ganz befriedigende Zeitstabilität der Dehn
messstreifen nicht stört. Anderseits bringt die kleine Messlän
ge den Nachteil mit sich, dass lokale Inhomogenitäten, z. B. 
grobkörnige Kristalle, die Ergebnisse bereits verfälschen kön
nen. Ferner stellt das Kleben hohe Anforderungen an die 
Sauberkeit der Bohrlochwand. Besonders in leicht tonigem 
Fels bereitet es einige Mühe, das Bohrloch so zu reinigen und 
zu trocknen, dass die Messstreifen einwandfrei haften. Bild 5 
zeigt einen aufgebrochenen Bohrkern mit den geklebten 
Rosetten. 

2.2 Die D6-Sonde 

Als Beispiel eines Durchmessergerätes sei das am Institut 
[2 ] entwickelte Messgerät vorgestellt, welches in sechs ver
schiedenen Richtungen die Änderung des Innendurchmessers 
eines Bohrloches mittels induktiven Weggebern misst. Der 
Vorteil dieser Methode liegt darin, dass die grössere Messlän
ge weniger empfindlich ist auf lokale Unregelmässigkeiten des 
Gesteins, und dass das Gerät keine hohen Ansprüche an die 
Qualität der Lochwandung stellt. Auch sind die Geber lang
zeitstabiL Da jedoch das Gerät ausschliesslich Deformationen 
senkrecht zur Bohrlochachse misst, können nur drei unabhän
gige Grössen zur Bestimmung der sechs Komponenten des 
Spannungstensors ermittelt werden. Man kann zeigen, dass 
zur Bestimmung des totalen Spannungstensors drei verschie
den gerichtete Bohrungen notwendig wären. Um jedoch 
bereits aus einem Bohrloch möglichst viel Informationen zu 
erhalten, schien es uns zweckmässig, die Achsialdehnung mit 
einem anderen Gerät zu messen. Der Spannungszustand ergibt 
sich dann bereits aus zwei zueinander schiefen Bohrlöchern. 

Bild 5. links: Aufgetrennter Bohrkern (Sandstein) mit geklebten Rosetten ; rechts : Bild einer Rosette mit 3 Messstreifen (Vergrösserung) 
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GESTÄNGE KONTAKT 

Bild 6. Funktionsschema der D6-Sonde, ISETH 

Bild 7. D6-Sonde mit Einführrohr und Anschluss zum Gestänge und Kabel 

Bild 8 .  Bohrlochmarkierungsgerät L 3 ,  ISETH 

Die D6-Sonde besteht aus zwei Teilen, dem Messkopf 
und dem Verspannteil (Bild 6), welche im Einsatz nicht 
miteinander verbunden sind. Während dem Einschieben mit 
dem Gestänge liegen beide geschützt in einem Einführrohr 
(Bild 7), aus welchem sie erst direkt vor der Messstelle ins 
kleinere Loch gestossen werden. Für das Umbohren muss das 

elektrische Verbindungskabel entfernt, das Gerät mit einem 
Zapfen vor dem Bohrwasser geschützt und das Kabel für die 

zweite Messung wieder angeschlossen werden. Würde dann der 
vielpolige Stecker direkt in den Messkopf geschoben, so 
bestünde Gefahr, letzteren zu verschieben, wobei die Messung 
angesichts der verlangten Genauigkeit beeinträchtigt wäre. 
Um diese Gefahr auszuschliessen ist der Verspannteil als 
Puffer vorgeschaltet Auch beim CSIR-Gerät muss übrigens 
das Kabel beim Überbohren entfernt und nachher wieder ein
gesteckt werden. Gut klebende Messstreifen sind aber gegen 
allfällige Erschütterungen des Gerätes weniger empfindlich. 

Das Setzgerät (Bohrlochmarkierungsgerät L 3) zur Mes
sung der Dehnung in Richtung der Bohrlochachse (Bild 8) 
arbeitet pneumatisch ähnlich wie das CSIR-Instrument. Es 
wird ins gleiche Bohrloch eingeschoben wie die D6-Sonde. 
Man klebt kleine Aluminiumplättchen in einem Abstand von 

Bild 9. Messung des ebenen Spannungszustandes an einer Felswand mit 
dem Prinzip der vollständigen Entspannung 

Fe lsoberf läche 

1 50 mm an die Oberfläche des Bohrloches und macht gleich
zeitig mit einem Körnerstab aus Invarstahl konische Ein
drücke, wodurch auf der Bohrlochwand Messlängen lo defi
niert werden. Der überbohrte und herausgeholte Kern wird 
später aufgespalten, so dass die Abstandsänderungen zwischen 
den Körnungen mit einem Deformeter festgestellt werden 
können. 

3. Spannungsmessung an einer freien Felsoberfläche 

Solche Messungen werden vor allem an der Leibung eines 
Tunnels, Stollens oder einer Kaverne zur Bestimmung des 
sekundären Spannungszustandes durchgeführt. An einer freien 
Oberfläche hat man es mit einem ebenen Spannungszustand 
zu tun (Bild 9). Da keine Sprengwirkungen stören (Risse und 
Auflockerungen), eignet sich die Leibung eines gefrästen 
Tunnels ideal für solche Messungen. Man setzt an der Stelle, 
wo die Spannungen bestimmt werden sollen, mittels einer 
Schablone vier Messbolzen in quadratischer Anordnung. 
Diese Bolzen definieren sechs Messlängen (Seiten und Diago
nalen des Quadrates), die nun mit einer Präzisionsuhr ausge
messen werden. Ansebliessend werden die Bolzen zentrisch 
umbohrt und der Bohrkern mit einer Länge etwa des doppel
ten Durchmessers abgetrennt. Damit wird der Kern mit 
den Messbolzen vollständig entlastet. Eine zweite Ausmes
sung der Messlängen erlaubt eine Differenzenbildung und 
somit die Ermittlung der Dehnungen. Da von den sechs Mess 
werten nur rdrei voneinander unabhängig sind, verfügt man 
zum Fehler�usgleich und zur Kontrolle über drei überzählige 
Werte. Die Deformationsgrössen werden einfach durch das 
Hooksche Gesetz in Spannungen umgerechnet. 

4. Bemerkungen zur Umrechnung der Messgrössen in 

Spannungen 

Bei den besprochenen Messverfahren handelt es sich 
durchwegs um die Messung von Deformationsgrössen, die bei 
der vollständigen Entspannung eines Bohrkernes auftreten. 
Um den Spannungszustand zu erhalten, ist nach den Gesetzen 
der klassischen Elastizitätstheorie vorzugehen, und vorgängig 
ist der E-Modul und die Poissonzahl des Gesteins im Labor zu 
bestimmen. Im Falle der Messungen in einem Bohrloch mit 
dem CSIR-Gerät oder der D6-Sonde geht man von dem 
Spannungsfeld aus, das in der Umgebung eines kreisförmigen 
Loches herrscht. Da dieses Spannungsfeld sich in Funktion 
der Komponenten des primären Spannungszustandes aus

drücken lässt, kann man auch die Dehnungen der Bohrloch
wand oder auch die Durchmesseränderungen des Bohrloches 
(über das Hooksche Gesetz) in Funktion der gesuchten 
Spannungskomponenten angeben. Die Berechnungen sind 
etwas umständlich, so dass wir uns mit einem Hinweis auf die 
einschlägige Literatur [3 ] begnügen wollen. In unserem Insti
tut führen wir die Umrechnungen, Koordinatentransformatio
nen und die Ermittlung der Rauptspannungen mit einem 
Computerprogramm durch. 

Bild 12. Die Ausbreitung der plastischen Zonen mit zunehmender 
Intensität des primären Spannungszustandes 
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Bild 10. Ergebnisse von Spannungsmessungen im Sonnen
bergtunnel, Luzern 

5. Einige Messergehnisse 

Im gefrästen Richtstollen des Sonnenbergtunnels haben 

wir 1 970 zum ersten Mal Spannungsmessungen mit dem 
CSIR-Gerät durchgeführt. Nach anfänglichen Schwierigkei
ten konnten in einem Bohrloch, das von einer Nische aus 
vorgetrieben war, zwei - vom technischen Standpunkt aus -
einwandfreie Messungen erzielt werden. In Bild 10 sind in der 
oberen Tabelle die Messwerte für die drei Rosetten mit den 
insgesamt neun Straingauges für jede Messstelle angegeben. 
Die Zahlen bedeuten Dehnungen, welche übersichtshalber um 
den Faktor 106 vergrössert angegeben sind. In der unteren Ta
belle sind die bereits auf das Koordinatensystem (A, H, V) bezo

genen Spannungskomponenten angegeben. Die Abweichungen 
der einzelnen Werte für die benachbarten Punkte P und Q 
sind durchaus im Rahmen der zu erwartenden Streuungen bei 
solchen Messungen. Am interessantesten ist, dass die horizon
tale Normalspannung aH etwa doppelt so gross ist wie die 
beiden anderen Spannungskomponenten aA und av. Wir 
haben also in Richtung H (quer zur Tunnelachse) eine 

Seitendruckziffer von J..H = 2. Auf die Interpretierung dieser 
Ergebnisse wird in [5] näher eingegangen. 

Zu ähnlichen Ergebnissen sind wir übrigens auch bei 
Messungen in Zürich am Central gekommen (Bild 1 1). Die 
Seitendruckziffer J.. scheint dort zwischen 0,6 und 1 ,5 zu liegen, 
also immer noch unerwartet hoch. Das Felsmaterial war dort 

allerdings erheblich schlechter als im Sonnenberg, was die z. T. 
grössere Streuung der Werte erklären kann. Auch liegen die 
Messstellen zu wenig weit ab vom Hohlraum, als dass man 
streng vom primären Spannungszustand sprechen könnte. 

6. Einfluss von plastischen Deformationen 

Alle unsere bisherigen Untersuchungen gingen von der 
Annahme aus, dass sich das Felsmaterial rund um die 

Messstelle elastisch verhalte. Bei schwachem Fels oder grosser 

Bild 1 3 .  Durchmesseränderungen eines Bohrloches in Funktion des 
primären Spannungszustandes für elastisches und elastisch-plastisches 
Material 
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Bild 1 1 .  Ergebnisse von Spannungsmessungen in Zürich 
Amag-Garage Central 

Überlagerung können die Spannungsumlagerungen infolge der 
Bohrung (teilweise Entspannung) das Material über die Elasti
zitätsgrenze hinaus beanspruchen und bleibende Deformatio
nen bewirken. Unsere Deformationsmessungen ergeben dann 
zu grosse Werte. Bild 1 2  zeigt, wie mit zunehmendem primä
rem Spannungszustand rund um das Bohrloch immer grössere 
Gebiete plastifiziert werden. 

Mitarbeiter meines Institutes [4] haben an Hand numeri
scher Spannungsanalysen die Vorgänge in einem elastisch
plastischen Material beim Bohren und Umbohren untersucht 
und gezeigt, wie bestimmte Messgrössen wegen der Über
schreitung der Fliessgrenze beeinflusst werden. Als Berech
nungsmodell wurde eine gelochte Scheibe im ebenen Verfor
mungszustand mit den Materialkennwerten eines mittelfesten 
Molassesandsteins gewählt. 

In Bild 13 sind für den Punkt P3 die absoluten Grössen 
der Durchmesseränderungen U (bezogen auf den Bohrloch
durchmesser d) in Funktion des primären Spannungszustan 
des ayf ay * dargestellt. Der Wert ay = ay * bedeutet dabei 
die Elastizitätsgrenze des Systems und beträgt für das gewähl
te Modell ay * 

= 42,0 kp/cm2• Die mit Dreiecken gekenn
zeichneten Kurven zeigen deutlich, dass beim Erstellen des 
kleinen Bohrloches (teilweise Entspannung) mit zunehmender 
Intensität des primären Spannungszustandes die Deformatio
nen für elastisch-plastisches Materialverhalten stark von den
jenigen für rein elastisches Material abweicht. Diese Differenz 
erklärt sich aus der Lage des Punktes im stark plastifizierten 
Bereich. 

Die Verformungen für die vollständige Entlastung durch 
das Umbohren sind durch die Kurven mit Kreisen dargestellt . 
Hier zeigt sich für den betrachteten Punkt nur ein geringer 
Unterschied zwischen plastischem und elastischem Material
verhalten. Die Untersuchungen haben weiter ergeben, dass 
dieser Unterschied richtungsabhängig ist, jedoch für alle 
Richtungen mit zunehmendem Umbohrungsradius abnimmt. 
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Aufsc h l üsse zur  Feststel l u ng der Art u n d  der Eigenschaften des Baug rundes 
Von H a n s  J ürgen Lang, Prof. für Grundbau und Bodenmechanik an der ETH Zürich 

Im Rahmen dieses Vortrages möchte ich einige allgemei
ne Aspekte von Aufschlussarbeiten zur Feststellung von Art 
und Eigenschaften des Baugrundes berühren. Es kann nicht 
ausbleiben, dass ich dabei Dinge anspreche, welche teilweise 
als Selbstverständlichkeiten erscheinen. Es ist aber zu berück
sichtigen, dass in der Praxis längst nicht alle Aufschlusskam
pagnen zur Erkundung des Baugrundes zweckmässig angelegt 
und interpretiert werden. 

Zunächst sei die alte Forderung wiederholt, dass Bau
grunderkundungen problemorientiert angelegt werden sollen, 
um ein Maximum an realen Aussagen zu liefern. Es genügt 
nicht, einfach eine Baugrunduntersuchung in Auftrag zu 
geben. Eine Baugrunderkundung kann sinnvoll nur dann 
konzipiert werden, wenn der oder die damit Beauftragten das 
Projekt und allfällige mögliche Projektvarianten kennen und 
insbesondere auch darüber in Kenntnis gesetzt werden, welche 
Anforderungen beispielsweise an die Fundation gestellt wer
den. Damit ist bereits auch angedeutet, dass eine Baugrunder

kundung möglichst auch zeitlich so früh erfolgen soll, dass 
Varianten überhaupt noch möglich sind. Offenbar genügt es 
also nicht, einfach beispielsweise 4 Bohrungen ausführen zu 
lassen und dann gelegentlich später einmal vom Ergebnis 
Kenntnis zu nehmen. 

Eine nächste Forderung ist, dass eine Baugrunderkun
dung ein Maximum an Ergebnissen bei einem Minimum an 

Aufwand liefern sollte. Gerade hier vermag der Geologe dem 
Ingenieur durch eine geologische Prognose wesentliche Unter
stützung zu geben. Es ist aber befremdlich, feststellen zu 
müssen, wie oft das Bohrgut zwar geologisch identifiziert, aber 
sonst nicht weiter verwertet wird. So wertvoll, ja unerlässlich 
die geologische Identifikation ist, der Ingenieur muss die 
Eigenschaften des Baugrundes wenigstens annähernd quantifi
zieren können. Da vermögen Untersuchungen von Bodenpro
ben, und seien es auch nur Kornverteilungen mangels anderer 

Möglichkeiten, wesentlich zu helfen. Feldversuche dürfen hier 
nicht unerwähnt bleiben, wobei ich im besonderen eine 
vermehrte Anwendung des Standard Penetration Test anregen 
möchte. Die drei Fälle A, B und C in Bild 1 ,  die durchaus 
keine Einzelfälle sind, sind ein Beweis dafür, dass allzu oft 

noch einfach ein Loch in den Boden gebohrt wird, anstatt das 

1) Vortrag gehalten in Vertretung des Verfassers von dipl. Ing. 
R. Wullimann, 1GB ETHZ, an der Tagung der Schweizerischen Ge
sellschaft für Boden- und Felsmechanik vom 5. November 1 971  in 
Bem. 

ausgeführte Bohrung 
OK Terrain 

Maximum an Informationen herauszuholen. In jedem der drei 
Fälle wären diese später dringend erwünscht gewesen. 

Auch die Forderung nach einer genügenden Aufschlusstie
fe wird oft missachtet, wobei der Grund meist in der 
mangelnden Problemorientiertheit der Aufschlusskampagne 
liegen dürfte. In dem in Bild 2 gezeigten Fall wurde zwar der 
Baugrund erkundet, aber so, dass im wesentlichen nur « der 
Aushub sondiert» wurde. Die Verhältnisse unterhalb der 
Baugrubensohle blieben unbekannt. Die Folgen waren hy
draulischer Grundbruch und beträchtliche Mehrkosten. Auch 
das ist kein Einzelfall, wie Bild 3 zeigt : Auch hier ist schwer 
verständlich, wie die Sondierbohrungen im stark durchlässigen 
Baugrund, von welchen beispielsweise keine die Felsunterlage 
erreichte, eine genügend sichere Beurteilungsgrundlage für das 
projektierte Bauwerk abgeben sollen. 

Auch die bekannten, an sich in vielen Fällen bewährten 
Richtwerte für Erkundungstiefen vermögen nicht, das Orien
tieren der Erkundung nach dem Problem zu ersetzen. In Bild 4 
sind als Beispiel die Richtwerte nach Hvorslev für Streifen
und Einzelfundamente sowie Platten aufgeführt. Schon der 
Verlauf der senkrechten Druckspannungen unter dem kenn
zeichnenden Punkt eines rechteckigen Fundamentes (Bild 5) 
lässt erkennen, dass die Aussagen nicht identisch sind: Bei 
dem quadratischen Fundament (a : b  = 1) werden in der 
vorgeschlagenen Erkundungstiefe von 1 , 5  b noch 1 4 %  der 
effektiven Zusatzbelastung übertragen, während dieser Wert 
beim unendlich langen Streifenfundament in der Tiefe 2,0 b 
mit 29 % etwa doppelt so hoch liegt. Ist die Mächtigkeit der 
zusammendrückbaren Schicht begrenzt (in Bild 6 mit 2,5 b ), 

Bild I .  Drei Beispiele, 
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dierbohrungen und Bo
den proben 

Fa ll A 
Baugrube F -;;< 5000 m2 t -;;, 8 m 
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A bwasserkanal L 2.: 1900 m 
26 Sondierbohrungen, total 24B m 
Anzahl untersuchte Bodenproben : keine 

Fall C 
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Bild 3, rechts. Keine der angesetz
ten Bohrungen wurde bis auf den 
Fels weitergeführt, so dass die Beur
teilungsgrundlage für das projek
tierte Bauwerk nicht genügte 
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wirkt sich das nicht so stark aus, indem für das quadratische 
Fundament immerhin nicht ganz 80 % der Gesamtsetzung 
erfasst werden, während die Verhältnisse beim Streifenfunda
ment sogar noch günstiger liegen. Zusätzliche Voraussetzung 
ist allerdings, dass der Boden homogen ist. Beide Vorausset
zungen, begrenzte Tiefe und konstanter ME-Wert, müssen also 
durch mindestens einen Aufschluss grösserer Tiefe belegt 
werden, wenn es sich um Setzungen oder Setzungsdifferenzen 
relevanter Grösse handelt. 

Ist im Untergrund eine Schicht grösserer Zusammen

drückbarkeit vorhanden, wird die Frage der Aufschlusstiefe 
kritischer. In Bild 7 ist eine solche Schicht, zehnmal so stark 
zusammendrückbar wie der übrige Boden, von der Stärke 

0,25 b und in variabler Tiefe angenommen. Im dargestellten 
Fall (mit begrenzter Mächtigkeit der zusammendrückbaren 
Schichten) zeigt es sich, dass diese relativ dünne Schicht 
immerhin noch zwischen 40 und 50 % der Gesamtsetzung 
liefert, wenn sie unterhalb der Riebttiefen von 1 ,5 b bzw. 2,0 b 
liegt und damit beim Baugrundaufschluss möglicherweise 
unerkannt bleibt. Die Bedeutung dieser Aussage hängt hier 
ebenfalls wieder davon ab, ob die Setzungen oder Setzungs
differenzen für das bestimmte Bauobjekt von relevanter 
Grösse sind oder nicht. Eine Beurteilung ist auch hier nur 
problemorientiert möglich. 

Weiter muss getordert werden, dass ein gutes Aufschluss
programm flexibel ist. Dazu muss es ständig überwacht und 
laufend in seinen Ergebnissen beurteilt werden. Am besten 

lässt sich das wohl an einem Beispiel zeigen (Bild 8). Für eine 
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Bild 6. Setzungen des Eckpunktes eines rechtecki
gen Fundamentes 
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projektierte Überbauung von nicht ganz 3000 m2 Grundfläche 
wurde auf Grund der hier schwierigen geologischen Prognose 
und bekannter Aufschlüsse zunächst die unter diesen Umstän
den geringe Zahl von 5 Sondierbohrungen ausgeführt. Das 
Ergebnis liess sich generell so zusammenfassen, wie es in 
Bild 9 gezeigt wird : Zwei Grundwasserträger, hier als Schot
ter I (oben) und Schotter II (unten) bezeichnet, bestehend aus 
hoch durchlässigen Kiessanden, sind durch eine geringmächti
ge undurchlässige Lehmschicht voneinander getrennt. Die 
projektierte Aushubsohle liegt im oberen Schotter. Das 
Druckniveau im unteren Schotter liegt tiefer als im oberen. 
Sowohl die Trennschicht aus Lehm als auch die Druckverhält
nisse sind bezüglich Wasserhaltung und Sicherheit gegen 
hydraulischen Grundbruch massgebend. 

Im vorliegenden Fall wurde die Aufschlussdichte als 
ungenügend angesehen, um so weit reichende Konsequenzen 
abschliessend beurteilen zu können. Ergänzende Bohrungen 
wurden durchgeführt, wobei man immer noch durch bestehen
de Bauten auf dem Bauareal in der freien Anordnung 
eingeengt war. Diese Ergänzung ist nun insofern typisch in 
ihren Ergebnissen, als sie einerseits das Vorhandensein der 
Trennschicht in jedem neuen Aufschluss bestätigte, anderseits 
aber neue Tatsachen aufzeigte, die nicht in das vorhin gezeigte 
Schema passten und deshalb hier als «Anomalien» bezeichnet 
sind (Bild 10) :  eine «geologische Anomalie» (Trennschicht 
zwar vorhanden, aber in einer anscheinend anderen Tiefenla
ge) und zwei « hydrologische Anomalien» (Druckunterschiede 
der beiden Grundwasserträger kleiner). Weil die neu aufge-
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Bild 7. Setzungen unter einem Eckpunkt eines rechteckigen 
Fundamentes 
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Bild 1 1 .  Wasserspiegelbeobachtungen im Bereich des Bauareals 

worfenen Fragen zu wichtig waren, um unbeantwortet zu 
bleiben, und weil mittlerweile durch Fluten des provisorisch 
trockengelegten einen Flussarmes offenkundig geworden war, 
dass beide Grundwasserträger an einer unbekannten Stelle 

miteinander in Verbindung stehen müssen (Bild 1 1), wurde 
eine abermalige Ergänzung des Aufschlussprogrammes be
schlossen (Bild 1 2).  

Die Ergänzung bestätigte, dass eine hydrologische Ano
malie (in Bild 1 2  mit 2 bezeichnet) besteht, indem der Druck 
im unteren Grundwasserträger hier höher ist. Es war dies eine 
für die Bauausführung wesentliche Erkenntnis. Wiederum ist 
die abermalige Ergänzung insofern typisch, als auch sie 
Fragen offenliess (geologische Anomalie und hydrologische 
Anomalie 3), aber doch die Wahrscheinlichkeit tatsächlicher 
Anomalien wesentlich einschränkte. Ausführungs-, Mess- und 
Beobachtungsfehler lassen sich auch bei sorgfältiger Ausfüh
rung und Überwachung nicht ganz vermeiden. 

Auch die Frage nach der notwendigen Aufschlussdichte 
kann nur problemorientiert beantwortet werden. In dem eben 
betrachteten Fall kann man sich fragen : Sind die 1 4  ausge
führten Bohrungen in ihrer Anzahl übertrieben, gerade richtig 
oder ungenügend? Da die Trennschicht ( Seelehm I) eine so 
wichtige Rolle spielt, soll versucht werden, die Frage an 
diesem Beispiel zu beleuchten. Betrachtet man in Bild 1 3  die 
Summenhäufigkeit der Dicke dieser Trennschicht, wobei nur 
die innerhalb des projektierten Baugrubenabschlusses liegen
den und zweifelsfreien 10 Bohrungen verwertet wurden, so 
kommt man zum Schluss, dass die Trennschicht mit einer 
Dicke von etwa 0,3 bis 0,4 m bei der Summenhäufigkeit 0 
zwar nicht gerade übermässig dick, aber doch wenigstens 
vorhanden ist. 
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Bild 17. Rammsondierungen zur Beurteilung, ob das be
stehende Gebäude durch die geplante Baugrube gefährdet 
ist 

Man kann sich auch die Frage stellen, mit welcher 
Wahrscheinlichkeit man ein Loch von bestimmter Grösse in 
der Trennschicht innerhalb der Baugrube mit den Aufschlüs
sen nicht entdeckt habe. Bild 14 zeigt, dass ein Loch mit einer 
Grösse von 1 0 %  der Baugrubenfläche mit Hilfe von 10 Auf
schlüssen mit einer Wahrscheinlichkeit von immer noch 
zwischen 20 und 30 % unentdeckt bleibt, während diese 
Wahrscheinlichkeit bei einem Loch von 30 m2 Grundfläche 
(etwa 1 %  der Baugrube) schon rund 90 % beträgt ! Diese 

Aussage darf aber nur im Zusammenhang mit der Tatsache 
bewertet werden, dass die Druckunterschiede beider Grund
wasserträger gemessen wurden und in der Nähe eines Loches 
kleiner sein müssten. 

Da die Frage der Sicherheit einer Aussage bei einer 
begrenzten, oft kleinen Anzahl von Aufschlüssen uns alle 
immer wieder stark beschäftigt, sei anhand eines weiteren 
Beispiels darauf hingewiesen (Bild 1 5). Eine projektierte Bau
grube von etwa 570 m2 Grundfläche und etwa 4200 m3 
Aushubvolumen wurde durch 3 Sondierbohrungen aufge-

4 

schlossen. Das Verhältnis von Volumen des Bohrgutes zum 
Aushubvolumen ist mit rund 2 · 10-4 sehr klein ; es wäre noch 
kleiner, wenn man (vielleicht konsequenter) das vom Baugru
benabschluss insgesamt umschlossene Volumen berücksichti
gen würde. Ein solches Verhältnis wäre entmutigend klein, 
wenn man es als massgebend für die Aussagekraft der 
Aufschlüsse ansehen müsste. 

Im vorliegenden Fall ist nach der geologischen Prognose 
damit zu rechnen, dass Blöcke vorhanden sind, die bei der 
Ausführung des Baugrubenabschlusses entweder Ärger und 
Kosten verursachen oder sogar die Konzeption des Baugru
benabschlusses massgebend beeinflussen könnten. Es ist des
halb eine relevante Frage, mit welcher Wahrscheinlichkeit 
man die Prognose mit n Aufschlüssen bestätigen oder widerle
gen kann. Als Beispiel soll - in Bild 1 6 - untersucht werden, 
wie dieser Sachverhalt zu beurteilen ist, wenn man annimmt, 
dass auf 50 m Abwicklungslänge des Baugrubenabschlusses 
1 Block oder 10 Blöcke variabler Grösse angetroffen werden. 
Ein Block auf 50 m wäre zwar unbequem, aber nicht unbedingt 
ausschlaggebend für die Systemwahl, während die zweite 
Annahme mit 10 Blöcken auf 50 m Länge schon gravierender 
zu beurteilen wäre. 

Die Untersuchung auf dieser Grundlage ergibt (Bild 1 6), 
dass mit 3 Bohrungen für das «kleine Ereignis» (d. h. 1 Block 
auf 50 m) nur mit etwa 1 7 %  Wahrscheinlichkeit in mindestens 
einer Bohrung ein 5 m3-Block getroffen wird. Hat der Block 
nur 0,5 m3 Inhalt (als Kugel approximiert), so sinkt die 
Wahrscheinlichkeit auf 8 %. Beim «gravierenden Ereignis» 
(d. h. 10 Blöcke auf 50 m Baugrubenabschluss) sind die ent
sprechenden Wahrscheinlichkeiten mit rund 93 % für den 
5 m3-Block und rund 60 % für den 0,5 m3-Biock schon recht 
ansprechend hoch. Ohne die Aussagekraft derartiger Überle
gungen überbewerten zu wollen, können sie im Verein mit 
anderen Erwägungen ein nützliches Hilfsmittel für Entschei
dungen sein. Die Wahrscheinlichkeit, mit wenigen Aufschlüs
sen ein bestimmtes grosses Ereignis tatsächlich festzustellen, 
muss grösser sein, als es bei einem kleinen Ereignis der Fall 
sein kann. Das eingangs genannte Verhältnis Bohrvolumen zu 
Baugrubenvolumen von etwa 2 · 10-4 wäre nur gültig, wenn 
wir z. B. mit Hilfe von Bohrungen eine innerhalb der projek
tierten Baugrube vergrabene Perle suchen wollten. Diese und 
andere hier erwähnten Darstellungen wurden von Dr. Kälin, 
einem meiner geologischen Mitarbeiter, erarbeitet. 

Der abschliessende Hinweis beschäftigt sich nochmals, 
wenn auch in anderer Art und Weise, mit der Sicherheit von 
Schlussfolgerungen, die aus Baugrundaufschlüssen gezogen 
werden können oder sollen. Wenn sich dieser Hinweis auf 
Rammsondierungen bezieht, so deshalb, weil diese nun einmal 
besonders vorsichtig interpretiert werden müssen. In Bild 17  
ist ein Profil dargestellt, aufgeschlossen durch 3 Rammsondie
rungen. Rechts und links dieses Profils wurden noch weitere 

aufgenommen. Auf Grund der Rammsondierungen wurde 
eine wahrscheinliche Bewegungsfläche bezeichnet. Die Frage 

nach der Gefährdung oder Nichtgefährdung der bestehenden 
Baute irrfolge des projektierten Baugrubenaushubes hängt in 
weitem Masse von der Interpretation und der Sicherheit der 

durch die RS X gegebenen Schlussfolgerungen ab. Dass hier 
sich wohl eine zurückhaltende Beurteilung und damit Siche

rungsmassnahmen an der projektierten Baugrube aufdrängen, 
dürfte kaum als übertriebener Pessimismus gewertet werden. 

Wenn ich in meinen Ausführungen auch negative Beispie
le erwähnt habe, so geschah das nicht, um Kritik an bestimm
ten Arbeiten zu üben, sondern es war notwendig, um gewisse 
Aussagen zu verdeutlichen. Gute und gelungene technische 
Werke sind für die Beteiligten erfreulich ; mehr lernen kann 

man jedoch sehr oft aus den Fehlern, die man selbst oder 
andere begangen haben. 
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Fels - Scherversuche am Born 
Von U rs R ieder, dip l .  l ng . ETH, M .Sc., bei Geotest AG, Zol l i kofen/ B E  

B e i  B oningen im Kanton Solothurn 
schneidet die Teilstrecke Härkingen
Rothrist der N ationalstrasse N 1 die 
Felshänge des « B orn» an. Nach schwe
ren Regenfällen von etwa 100 mm er
folgte am 2 1. September 1968 bei 
Km 222,325 ein Felssturz, welcher den 
Verkehr auf einer Fahrbahn der Auto
bahn unterbrach (Bild 1 ) .  

Das Nationalstrassenbüro des Kan
tons Solothurn erteilte der Geotest AG 
den Auftrag für die felsmechanische 
Beratung bei den vorgesehenen und 

inzwischen weitgehend abgeschlossenen 
Sicherungsmassnahmen. 

Geologische V crhältnisse 

Der Fels besteht aus gebanktem 
Malm-Kalk. Die Schichten fallen un
gefähr hangparal lel  unter einem Win
kel, welcher von Km 2 22,270 bis 
222,780 von 30 ° auf 45 o zunimmt. 

Die Schichtflächen sind mehrheitlich 
glatt und gestriemt, teilweise jedoch 

auch buckelig. In der Fortsetzung der 
Rutschfläche wie auch auf anderen 
Schichtflächen wurden mergelige Zwi
schenschichten von mehreren Milli
metern Stärke festgestel lt. welche be
sonders im Verwitterungsbereich in 
Erscheinung treten. Quer zu den 
Schichtflächen verlaufen oft sehr steil
stehende Klüfte mit zwei verschie
denen, spitzwinklig zusammenlaufen
den Einfallsrichtungen, welche teil
weise mit mylonitisierten Mergeln oder 
eingewaschenen Verwitterungsböden 
gefüllt sind. 

Untersuchungsprogratn/11 

Für die Berechnung der Sichcrungs
massnahmen waren Unterlagen über 
die Kräfteübertragung zwischen einzel

nen Felspaketen erforderlich. Das Un
tersuchungsprogramm umfasste Fels-

Scherversuche in situ und im Labora
torium sowie Versuche an gestörtem 
Zwischenschicht-Material. über die Er
gebnisse wurde am zweiten Kongress 
der Internationalen Gesellschaft fi.ir 
Felsmechanik bereits kurz berichtet [ 1 ] .  

F els-Scherversuche i n  .1 itu 

Im aufgelassenen Steinbruch zwi
schen Km 222.500 und 222,570 wur
den zwei direkte Scherversuche in situ 
durchgeführt. Diese von der Geo-

5 m  

I 
I 
I 
I 
I 

'-, I 
'- ' 

"-.. 

Felssturz-Masse 
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test AG i n  Zusammenarbeit mit dem 
I ngenieurbüro E. Frey, Olten, geplan
ten und verwirklichten Versuche unter
scheiden sich von den schon verschie
dentlich in der Schweiz in Stol len aus
geführten in-situ-Scherversuchen durch 

die fehlende Möglichkeit einer Ab
stützung auf die gegenüberliegende 
Stollenwand zur Aufbringung der Nor
mal kraft. 

Bi ld  2 zeigt schematisch die zwei 
Blöcke von 4,0 m'1 bzw. 3,5 m'' Grösse, 

Bild J. Querprofil der Absturzstelle, Massstab rund I :400 

Block II fo. · 1 
: !>C I �� 

1 m  

Bild 2. Versuchsanordnung in situ, Massstab rund I :80. A Betonwiderlager, B Hydraulische 
Presse. C Felsanker, D ßetonkörper, E Schichtfläche 



Bild 3. Block I, Versuchsbeginn 

Bild 4. Block I während des Versuches 

Bild 5. Block I entfernt, Block II in Vorbereitung 
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welche durch das Herausbrechen von 
Schlitzen aus dem anstehenden Fels 
geformt wurden. 

Die Schlitze wurden vorgebohrt und 
hierauf mit Presslufthämmern ausge
räumt. Vor der Abtrennung vom um
gebenden Fels wurden die Blöcke 
mit Felsankern rechtwinklig zur 
Schichtfläche VJrgespannt. Die Anker 
wurden auf üen rund 3 m2 grossen 
Flächen leicht exzentrisch angeordnet, 
um die vom Eigengewicht der Blöcke 
sowie den hydraulischen Pressen aus
geübten Momente ungefähr auszuglei
chen. Da die Anker im Bereich der 
Versuchsblöcke nicht mit Mörtel ver
presst wurden, konnte die Ankerkraft 
im Verlauf der Versuche variiert wer
den. Die Verschiebungen der B löcke 
wurden mit Spanndrähten über Rollen
uhren gemessen. 

Die Scherkraft konnte durch je zwei 
hydraulische Pressen über Beton
Widerlager parallel zur Schichtung auf
gebracht werden (Bi lder 3 bis 5). Vor 
Versuchsbeginn wurde die Schicht
fläche durch einsickerndes Wasser 
duJ"chnässt. Nach dem Aufbringen 
einer frei gewählten Normalkraft N 
wurde die Scherkraft T stufenweise er
höht, bis eine Verschiebung erfolgte. 
Die Veränderungen der Normalkraft 
während der Verschiebung wurden be
obachtet, doch blieben sie in der Regel 
klein. Nach Entlastung der Pressen 
konnte der Versuchszyklus mit  an
deren Normalkräften wiederholt wer
den. B ild 6 zeigt den ganzen Ver
suchsablauf für Block I. einschliesslich 
mittlere Deformationen in den H aupt
verschiebungsrichtungen. 

In Bi ld  7 sind für beide Blöcke Dia
gramm e  mit  den K räften N und T 
unter Berücksichtigung des Eigenge
wichtes aufgezeichnet. Für die Aus
wertung wurden Linie I als Umhül
lende der maximalen Scherparameter 
sowie L inie 2 als Kurve der Scherpara
meter bei Verschiebungsbeginn ge
wählt; die Versuchsergebnisse sind in 
Tabelle J A zusammengestellt .  Nach 
den Versuchen wurden die Blöcke ent
fernt. Die Abweichungen der Gleit
fläche von einer angenommenen Ebene 
betrugen ± 2 cm. 

Fels-Scherversuche i111 Laboraturiu111 
Im Laboratorium der Firma Losin

ger AG, Bern, erfolgten direkte 
Scherversuche an Felsproben, welche 
Schicht- oder Kluftflächen von lOO 
bis 250 cm� enthielten. Das in [2]  gc
nauer beschriebene Schergerät arbeitet 
nach folgendem Prinzip: Auf die Dis
kontinuität wird eine Normalkraft N 
ausgeübt. Unter einer kontinuierlich 
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Bild 8 .  Typische Diagramme für Labor
versuche 

vergrösserten Scherkraft T parallel zur 
Diskontinuität erfolgen Verschiebun
gen, wobei sich N in der Regel ver
ändert. Durch Versuche mit entgegen
gesetzter Verschiebungsrichtung kön
nen Störungseinflüsse ausgeglichen 
werden. 

Bild H zeigt typische Versuchsdia
gramme für verschiedene Anfangs
N ormalkräfte. Linie 1 als Umhüllende 
der maximalen Scherparameter sowie 
Linie 2 als Kurve der Scherparameter 
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Tab e l l e  1 .  Fels-Sch erversuche 

A. In-si tu-Versuche 

ß!nck 

I 
l l  
Mit tel 

Diskunt inui t iil  

Schichtfläche 
Schichtfläche 

B. Versuche im Laboratorium 

Reibungswinkel 

Obere Grenze Untere Grenze 
(Linie ! )  (Linie 2) 

50° 
48° 
49° 

Probe Diskontinuität Reibungswinkel Reibungswinkel (mit 
(Saubere Diskontinuität) Zwischenschichtmaterial) 

Obere Grenze 
(Linie I )  

L Kluftfläche 45° 
H Schichtfläche 40'' 
M Schichtfläche 48° 
N Schichtfläche 5 ] 0 
Mittel 46° 

Tabel le  2. Zwischenschi cht- M aterial  

Probe-Nr. 
Kornverteilung 

Material kleiner als 

I ,O mm 0,06 mm 0,002 mm 

4397 1 00 % 75 % 22 % 
4398 
4403 1 00 % 44 % I I % 

bei Verschiebungsbeginn werden ana
log wie bei den in-situ-Versuchen ge
wählt. 

Jede Probe wurde zuerst mit sau
berer Diskontinuitätsfläche untersucht. 
Tn einer zweiten Versuchsserie wurden 
diese Flächen mit aufgearbeitetem 
Zwischenschicht-Material von weicher 
Konsistenz ungefähr 3 mm dick be
strichen. Nach einer Konsolidations
clauer von rd. 1 h erfolgten die Scher
versuche. 

Tabelle 1 B zeigt die in den Ver
suchen erhaltenen Reibungswinkel. Ge
mäss [3] können erhaltene « Kohä
sions» -Werte (Scherwiderstand für N 
= 0) infolge der kleinen Probenab
messungen nicht als repräsentativ be
trachtet werden. 

Zwischenschicht-Material 

Die schwierigen Entnahmebedingun
gen erlaubten nur Versuche an ge
störtem Material, welche im Labora
torium der Geotest AG erfolgten. 
Probe 4397 wurde unmittelbar am 
Rand der Schichtfläche entnommen, 
auf der die Felssturzmasse am 21 .  Sep
tember 1 968 abglitt; Probe 4398 
stammte von der Gleitfläche des in
situ-Versuches an B lock II. Die wich
tigsten Versuchsergebnisse sind in Ta
belle 2 zusammengestellt. 

B e i  den gröberen Komponenten 
handelt es sich anscheinend um we-

4 

Untere Grenze Obere Grenze Untere Grenze 
(Linie 2) (Linie 1 )  (Linie 2 )  

34° 37° 32° 

36° 45° 37° 
42° 44° 270 
45° 4 1 °  37° 

4 J O 43° 34° 

Alterberggrenzen Scherparameter 

LL PL PI <p '  c' 

29 1 6  1 3  320 0 
28 1 3  15  
24 1 3  I I  37° 0 

niger verwitterte Mergelstücke, welche 
mechanisch relativ leicht verkleinert 
werden konnten. Eine Veränderung der 
Materialeigenschaften als Folge der 
fortschreitenden Verwitterung ist da
her wahrscheinlich. Die triaxialen 
Scherversuche wurden an aufgearbei
teten, konsolidierten Proben durchge
führt. 

Zusammenfassung der V ersuch.�

ergebnisse 

Ein Vergleich der mittleren Ergeb
nisse der Fels-Scherversuebe in situ 
und im Laboratorium zeigt sowohl für 
die maximalen Scherparameter (Linie 1 )  
als auch für die Scherparameter bei 
Gleitbeginn (Linie 2) bei den in-situ
Versuchen einen im Mittel 8 ° grös
seren Reibungswinkel, was als Mass
stab-Effekt betrachtet werden kann. 

Das Aufbringen von Zwischen
schicht-Material ergab bei den Scher
versuchen im Laboratorium eine mitt
lere Verminderung des maximalen Rei
bungswinkels (Linie 1) und des mini
malen Winkels (Linie 2) um mehrere 
Grad. 

Sanierungsmassnahmen 

Die ermittelten Scherparameter dien
ten dem Ingenieurbüro E. Frey, Olten, 
als Grundlage für die B erechnung der 
erforderlichen Sicherungen, welche 
hauptsächlich durch Felsanker erfolg-

ten. Neben den Scherparametern war 
bei dieser B erechnung auch die Frage 
des maximal möglichen Kluftwasser
druckes entscheidend. Um die Wirk
samkeit der als zusätzliche Sicherungs
massnahme ausgeführten Entwässe
rungsbohrungen zu überprüfen, wur
den im Frühjahr 1 97 1  im Fels Piezo
meterrohre eingebaut. 

S eh lussbetnerk ungen 

Die Frage des Massstab-Effekts ist 
in der Felsmechanik besonders bei der 
Übertragung von Versuchsergebnissen 
aus dem Laboratorium auf das Bau
werk i n  natürlicher Grösse entschei
dend. 

Bei reinen Reibungsvorgängen, 
welche das eigentliche Felsmaterial in
takt lassen, d.  h. unter relativ kleinen 
Normalspannungen, führt eine Ver
grösserung des Untersuchungsobjektes 
zu einer Verminderung der « Kohä
sion>> und einem Anstieg des Reibungs
winkels. Dieses Ergebnis der Versuche 
am Born wird durch andere Unter
suchungen bestätigt [3, 4] . 

Unter grösseren Normalspannungen 
hingegen verursacht ein Schervorgang 
lokale Zerstörungen des Felsmaterials. 
Eine Vergrösserung des Untersuchungs
objektes bewirkt in diesem Falle in 
der Regel einen Abfall der Festig
keitsparameter infolge statistisch be
gründeter Zunahme von Material
schwächen [5] . 

Abschliessend kann festgestellt wer
den, dass die im Laboratorium durch
geführten direkten Scherversuche 
brauchbare, auf der sicheren Seite lie
gende Reibungswinkel ergaben. 
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Rembla i d'essa i pou r I a  N 5 
d a ns I a  ba ie  d 'Auvern ie r  

La realisation des projets concerna nt Ia N 5 dans le 
canton de N euchatel pose de nombreux probiE�mes aux 
responsables de l'execution. Certa ins d 'entre eux, qu i  
relevent de Ia geotechnique, necessitent une  etude 
approfondie ai nsi qu'une grande facu lte d'adaptation 
aux conditions loca les. 
Afin de montrer de quel le maniere de tels problemes 
peuvent etre abordes, nous avons choisi de presenter, 
dans cet article, les investigations relatives a l 'execution 
du remblai de I' autoraute a travers Ia baie d'Auvern ier. 

1 .  L 'ouvrage 

Le tront;:on d 'environ 2 km dont i l  est question ici passe 
au sud d'Auvern ier, dans le lac de NeuchiHeL La pro
fondeur de l'eau atteint 3 m. De part et d 'autre du rem
blai de l'autoroute des apports de materiaux de 
decharge inertes permettront de gagner de nouveaux 
terra ins. 

2. Les conditions geotechniques 

Le fand d u  lac, dans Ia zone des remblayages, est cons
titue d'une couche de sed iments jeunes, designee plus 
loin par «Vase» et pouvant atteindre 6 m d'epaisseur. I I  
s'agit en fait d ' u n  melange varie de materiaux a l lant de 
l 'arg i le  au  sable, sans oubl ier des passes de craie 
lacustre. Sous Ia vase, on reneentre une mora ine bien 
consol idee et par endreit Ia roche. 

Niveau du lac 

Re"sultats des essois in situ (scissom8tre) 
Resultate der in situ Versuche (Drehflügelsonde) 

Re'sistonce naturelle 
au cisoillement du �r-'--��--+ sol non draine'= Su 
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11Schlomm" 

Moroine 
Moräne 
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La figu re 1 montre les conditions rencontrees saus le 
remblai  d 'essai dont il sera question plus lo in .  
Outre Ia coupe geotechnique, on y trouve le d iagramme 
de Ia resistance au  cisa i l lement du sol non draine, qu i  
fut  determinee avant le debut des remblayages a l 'aide 
d'un scissometre (sonde a ai lettes, systeme Geonor) . 
Au bas de Ia figure, le d iagramme granu lometrique 
montre les fuseaux contenant tous les resu ltats des 
analyses pratiquees sur les echanti l lons preleves dans Ia 
vase et Ia mora ine pour les essais pre l iminaires. Les 
variations sont relativement grandes, ce dont il faudra 
tenir campte lorsqu' i l  s'agira d 'appl iquer les resultats de  
l 'essai en vra ie grandeur a l 'ensemble du trace. 

3. L es probfernes a resoudre 

Dans le cadre des essais geotechniques pre l iminaires, 
on executa taut d'abord des sondages a rotation. Les 
echa nti l lons «non remanies» a insi obtenus furent 
soumis aux essais habituels en laboratoire. En meme 
temps, des essais «in situ» au  scissometre furent entre
pris. 
Au vu de ces resultats, il s'agissait de determiner si le 
remblai  de l'autoroute et les rampes d 'acces aux pas
sages superieurs pouvaient etre fondes sur Ia couche de 
vase, ou si taut ou partie de cette derniere devait etre 
enlevee. Les repercussions financieres d'une tei le deci 
sion eta ient evidemment importantes. 
Les calculs effectues sur Ia base de ces essais la isserent 
entrevoir  Ia possibi l ite de laisser Ia vase en place et d'y 
fonder le remblai de l 'autoroute. 
Les imprecisions inherentes aux essais en laboratoire et 
a taut prelevement d 'echantil lon intact, a insi que Ia 
portee economique du choix du mode d 'execution, res
pectivement de son changement au cours des travaux, 
nous firent cependant envisager Ia verification des 
resultats et calculs prel iminaires par un essai en vraie 
grandeur. I I  devait permettre de contröler Ia compressi
b i l ite et le comportement au  cisai l lement de Ia vase a ins i  
que celu i  de Ia mora ine quant aux tassements. Le 
Departement des travaux publies du canton et le Ser
vice federal des routes et des d igues donnerent leur 
accord. 
L' l nstitut de technique des fondations et de mecanique 
des sols de I 'EPFZ, d i rige par le professeur  Lang, preta 
son assistance pour le choi,x et Ia mise en reuvre des 
apparei ls de mesure, et permit a insi d 'obten ir des resul
tats dont Ia va leur est ind iscutable. Nous le remercions 
de son aide efficace. La preparation et Ia condu ite des 
essais se firent dans le cadre de Ia communaute d 'etude 
pour le tront;:on Areuse-Serrieres (CESA) . 

4. Le programme d'essai 

La compressibi l ite devait etre exammee dans deux 
champs d 'essai comportant des remblais de hauteurs 
d ifferentes, pour lesquels l 'ampleur des tassements et 
leur comportement dans le temps devaient etre deter
mines. 

' Le present article est l 'expression ecrite d'un rapport presente a 
Ia session d'automne 1 971 de Ia Societe suisse de mecanique des 
sols et des travaux de fondation 
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La resistance au  cisa i l lement d u  sol non dra ine devait 
ega lement etre etabl ie, dans I es deux champs de conso
lidation grace au scissometre, dans un troisieme par une 
ru pture provoquee d u  talus. 
La figure 2 montre le plan du remblai .  On  y voit les deux 
champs, A et 8, destines a l 'essai de consolidation, le 
champ C, reserve a Ia rupture, Ia digue d'acces et l 'em
placement du depot intermed iaire. 
La figure 3 represente une coupe a travers le champ 8 et 
les appareils de mesure, Ia meme disposition etant 
applicable au champ A. I I  s'agit de deux triples ternoins 
de tassement, de 9 capteurs Maihak mesurant Ia pres
sion i ntersticiel le, et de 8 micro-piezometres. 

Fig. 4. Remblai d'essa i - Versuchsdamm 
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La figure 4 donne Ia vue d 'ensemble d u  rembla i  d 'essai 
a Ia fin des travaux. On y distingue cla irement le gl isse
ment intervenu  dans le champ C, a insi que l'echaffau
dage destine aux lectures des mesures tourn ies par  les 
capteurs Maihak. 

5. Le derou!ement des travaux 

Montage des apparei ls de mesure : 
Pour eviter taute commu nication entre les capteurs 
Maihak d 'un champ, chacun d'eux fut monte dans u n  
forage different, ceux-ci  etant ensu ite rendus etanches 
par un bourrage a l 'arg i le. Le mantage en fut assure par 
le fournisseur pour des ra isons de garantie. 
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Les cäbles de rnesure furent condu its sur le fand d u  lac 
jusqu'a l'echaffaudage destine aux rnesures. Pour eviter 
taut dornrnage, i ls  furent places dans des tuyaux de 
plastique et recouverts d 'une couche de sable. 
Les rnicro-piezornetres furent sirnplernent battus. 
Pour les ternoins de tassernent Ia construction su ivante 
fut adoptee (fig .  5) : 
U ne plaque etait posee a u  n iveau superieur de Ia vase 
(fand du lac) . L'observation de l'extrernite superieure 
d'un tube soude a cette plaque perrnettait d'en rnesurer 
les tassernents. U n  deuxierne tube, fonce a l ' interieur du 
prernier, serva it de protection a une t ige battue dans Ia 
partie superieure de Ia rnora ine, dont elle su ivait I es tas
sernents. U n  troisierne tube, fonce a proxirnite, per
rnetta it d 'eviter les frotternents lateraux sur une autre 
tige, battue cette fois a une profondeur de 3 rn environ 
dans Ia rnora ine (fig. 6 ) .  

- Construction du  rernblai 

La grave draguee dans le lac etait arnenee par des pen i 
ches qu i  se  dechargeaient par  le fand dans un  bassin de 
transbordernent. Deux pel les rnecaniques equipees en 
«dragl ine» extrayaient Ia grave de l'eau pour constituer le 
depöt interrned ia i re, d 'ou trax et bul ldozer Ia repre
na ient pour Ia rnettre en place sur les charnps d'essai .  
Pour l'essai de rupture, i l  fal lut trauver une rnethode qui  
perrnettait u n  remblayage suffisarnrnent rapide taut en 
respectant les prescriptions de Ia C. N .A. Les rnateriaux 
necessa ires furent donc entreposes sur un nouveau 
depöt interrnedia i re, puis rnis en place dans le charnp C 
a u  rnoyen de deux pelles equipees en «dragline». 

6. Les resultats des essais 
Tassernents de Ia vase 

Les essais prel irninaires avaient rnontre des valeurs M E  
al lant d e  5 kg/crn• pour Ia partie superieure, a 
30 kg/crn• pour Ia partie i nferieure. Un prernier calcul 
perrnettait donc d'attendre des tassernents de I '  ordre de 
85 crn dans le charnp B. 
On rnesura des tassernents prirnaires de 92 crn environ 
dans l'axe (B 2), et de 87 crn au droit de l 'ar(He supe
rieure d u  ta lus  (fig. 7) . Les tassernents secondaires 
s'arnortirent apres avoir atteint environ 1 0  crn. Les tas
sernents d iscernables avant l'execution du rernblai sont 
dus au rernblayage des cönes de protection autour des 
ternoins de tassernents. 

Tassernents de Ia rnora ine 

Aucun echanti l lon n'ayant ete preleve auparavant, un  
calcul  pre l irnina i re des tassernents n'etait pas possible. 
On  rnesura un tassernent de 2 crn environ dans le 
charnp B. 
Processus de consol idation (fig .  8) 

U ne interpretation theoriquernent exacte des courbes 
rnontrant l'evolution des pressions i nterstitielles en 
fonction du ternps n'eta it pas possible, etant donne 
que: 

Ia charge ne pouvait pas EHre appliquee instantane
rnent pour des raisons pratiques; 
il fa l la it adrnettre que, contrairernent a Ia theorie, le 
drainage de l'eau etait po.ssible non seu lernent vers le 
haut, rnais aussi vers le bas et les cötes. 

Les valeurs pratiques perrnettant de deterrniner le pro
cessus de consolidation purent etre cependant reprises 
d i recternent des courbes de consolidation estirnees. 
El les sont regroupees dans Ia fig ure 9 pour Ia vase et Ia 
rnora ine. Dans les deux cas le degre de consol idation U 
atteint 95 % apres deux rnois. 
Les resultats des rnesures dans le charnp A rnontrerent 
certaines irregularites d ues au transport des rnateriaux 

Fig. 6. I nstal lations de mesure pendant le remblayage; au  premier 
plan :  temoin de tassement, champ A a l'arriere plan et de gauehe a 
droite: temoin de tassement, tube pour scissometre, temoin de 
tassement 

Messeinrichtung während der Aufschüttung; im  Vordergrund:  
Messstange für Setzungen, Feld A im Hintergrund und von 
I .  n .  r. Messstange für Setzungen, Rohr für Flügelsonde, Mess
stange für Setzungen 
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Fig. 7. Diagramme de tassement, champ B 
Setzungsdiagramm, Feld B 

.,. 
Achse 

de remblayage destines au  champ B, qu i  entralna un  
chargement pu is  un  dechargement d u  champ A .  C'est 
pourquoi l ' interpretation tut pri ncipalement basee sur 
les mesures effectuees dans le champ B. 

Resistance au cisa i l lement 

La rupture dans le champ C se produ isit peu apres le 
leve d'un profil en long (fig. 1 0) . Aussitöt un nouveau 
profi l fut etabl i  sur Ia base duquel Ia courbe de gl isse
ment put etre reconstituee. E i le  montra une excel lente 
concordance avec le cercle de gl issement crit ique 
obtenu par le calcul (fig. 1 1  ) .  Ce dernier donna les 
resistances au cisa i l lement du so I non draine su ivantes : 

selon Fellen ius :  S U  � 2,5 t/m 2  
selon B ishop:  S U  � 1 ,82 t/m 2  

Le d iagramme de  Ia figu re 1 2  montre les resultats de 
tous les essa is, « in situ» au  scissometre. La droite cor
respondant a I '  equation : 

Su = 0,6 + 0,3 · a' 

fut determinee sur  Ia base des essais prel iminai res et 
confirmee par l'essai de  ruptu re comme l ' ind iquent les 
points B ( B ishop) et F ( Fel len ius) . 
Les resultats tres d ivergents ont ete obtenus avec Ia 
Sonde a ai lettes non protegee contre l'effet des frotte
ments lateraux (systeme VAWE) . Tous les autres furent 

0",.._� -------. 

25 

Consolidation de Ia vase 
Remblayage de Ia cote 430.40 
a Ia cote 434.30 

Konsolidation des Schlammes 
Schüttung von Kote 430.40 
bis Kote 434.30 

Courbe moyenne estimee 

Geschätzte Mittelkurve 

25 30 5 10 Jours 
Juil let 1970 Tage 
Juli 

Fig. 8. Evolution de Ia consol idation 
Entwicklung der Konsol idation 
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determines au moyen d'une sonde tubee Geonor d u  
bureau d u  Dr  Armin  von Moos. Des essais d e  cisa i l le
ment ava ient ete effectues en laboratoire avant l'essai 
en vra ie grandeur, i l  s'agit de :  

Essais de compression simple et  au  cöne pour deter
mi ner Ia resistance au cisai l lement du sol non dra ine, 
et dont les resultats montrerent une banne concor
dance avec ceux des essais «in situ», taut en etant 
genera lement inferieurs. Cette derniere particu larite 
s'expl ique par le fa it qu ' i l  est d iffici le de prelever des 
echanti l lons absolument intacts. 
Essais triaxiaux, qu i  ne montrerent cependant pas 
une aussi banne Gorrelation etant donne leur faible 
nombre ( 4) et I es trop grandes Variations d u  so I teste. 

0 
:::> 20 

I i  40 
0 � w • c c 
3 ·2 60 � �  
'� � 80 
� 0 

0 ><  100 
0 I Mois 2 Mois 

I Monat 2 Monot1 

Fig. 9. Evolution de Ia consol idation mora ine, vase 
Entwicklung der Konsolidation der Moräne und des 
Schlammes 

7. Conc!usions 

En resume, l'essai en vraie grandeur a confirme les 
conclusions etablies sur Ia base des essais prel imi
naires. Les remblayages devront etre executes par etapes 
pour garantir Ia stabi l ite necessa ire pendant Ia cons
truction .  La vase augmentera a insi sa resistance au  
cisa i l lement non  drainee par  consol idation. Un delai  
d 'attente de deux mois au moins entre les etapes sera 
necessaire. 

8. Experiences 

Mesure de Ia pression interstitiel le :  

Capteurs «Maihak» :  les 1 8  capteurs insta l les ont 
parfa itement fonctionne. Les mesures ont montre 
une banne concordance. 

Fig. 1 0. Essai de rupture, champ C immediatement apres Ia rupture 
Grundbruchversuch, Feld C sofort nach dem Bruch 



3. Etape 

Vase 

Schlamm 

0 4 m  

Moroine 

Moräne 

Fig. 1 1 .  Coupe en long, champ C 
Längsschnitt, Feld C 

M icro-piezometres: des 1 5  piezometres, trois furent 
mis hors service pendant les remblayages. Les autres 
cesserent presque tous de fonctionner avec le temps. 
Malgre quelq ues divergences, les resultats corres
pondent genera lement bien avec ceux des capteurs. 
Ternoins de tassements : ils fonctionnerent parfa ite
ment. 
Disposition des appareils de mesure : 
A chaque profil on plat;:a en trois endroits trois poi nts 
de mesure superposes (fig. 3) . On obtint a insi u ne 
premiere mesure dans Ia vase, une deuxieme dans Ia 
zone I im ite, et une troisieme dans Ia mora i ne. I I  fut im
possib lede reconstituer une courbe complete de l'etat 
de consol idation en fonction du temps, ce qui com
plique l'appl ication de Ia theorie y relative. Nous est i
mons qu' i l  eOt ete preterable de prevoir  un  p lus petit 
nombre d'axes de mesure vert icaux et d'equ iper 
ceux-ci avec un  plus grand nombre de capteurs. 
D isposition des champs d'essa i :  
I I  conviendrait d'eviter le transport des materiaux a 
travers les champs d 'essai. 

Adresse de l 'auteur :  H .  Zeind ler, ing.  d ipl . ,  c/o Geotest 
AG, Bi rkenstrasse 1 5, 3052 Zol l ikofen. 

Versuchsdamm für d i e N 5 

in der B ucht von Auvernier 

H. Zeindler, dipl. lng. ,  Zol l ikofen 

Der Artikel zeigt d ie  Untersuchungen im Zusammenhang mit den 
geotechnischen G egebenheiten und den lokalen Bedingungen 
beim Dammbau i n  der B ucht von Auvernier. E in 2 km langer Ab-

Essais au scissometre 
Flügelversuche 

in situ 

0 
0 

Su • 0 6 0 + 0  30G' 

3 4 6 7 8 9 10 II 12 13 14 [t!m2] 
Pression normale effective G'-
Effektive Normalspannung 

- P - u 

Fig. 1 2. Relation entre Ia resistance au cisa i l lement du sol non 
draine et les pressions normales 
Zusammenhang zwischen der Scherfestigkeit des nichtent
wässerten Bodens und den Normalkräften 

schnitt verläuft südlich von Auvernier im Neuenburgersee, in etwa 
3 m Wassertiefe. Eine Ablagerungsschicht bis 6 m stark, in der 
Sand, Seekreide und Ton vorkommen, bi ldet die Unterlage dieses 
Dammes. 
Die Ungenauigkeiten, die Laborversuchen anhaften, die Schwie
rigkeit, unversehrte Bodenproben zu entnehmen, sowie die wirt
schaftl iche Bedeutung der Arbeiten führten dazu, einen Versuch in 
natürl icher G rösse zu unternehmen. 
Die Versuche umfassten hauptsächl ich die Stärke der Setzungen 
und ihr Verhalten auf längere Dauer sowie die Scherfestigkeit des 
n ichtentwässerten Bodens. Dazu waren zwei Schüttungen ver
schiedener Höhe nötig sowie eine dritte, die zu einem Grund
bruchversuch d ienen sollte. D ie Setzungen wurden m ittels Kon
trollstangen i n  3 verschiedenen Tiefen gemessen. Der Porenwas
serdruck wurde durch Maihak- Geräte gemessen sowie mittels 
M ikropiezometer. Die Scherversuche wurden an Ort und Stelle 
mit Flügelsonden, System Geonor, durchgeführt. 
Die Ergebnisse zeigten, dass die berechneten Setzungen (85 cm) 
tatsächl ich etwas höher waren (87-92 cm). Die späteren sekun
dären Setzungen betrugen noch etwa 1 0  cm. Die Moräne 
erwies eine geringe Setzung von 2 cm. Die Konsolidation erreichte 
9 5 % nach 2 Monaten. 
Was den Grundbruchversuch anbelangt, zeigte er eine gute Über
einst immung m it dem berechneten Rutsch kreis. Es werden noch 
einige negative Erfahrungen erwäh nt sowie Verbesserungen für 
spätere Versuche. 

Separatdruck aus «Strasse und Verkehr» Nr. 4/1972 
Druck : Vogt-Schild AG, 4500 Solothurn 2 
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Felsmech a n ische U ntersuch ungen fü r den Sonnenbergtu n nel 
Von E .  Beusch u n d  M .  G ysel,  Baden 

1.  Einleitung 

Die Nationalstrasse N 2  führt von Norden bis nahe an 
die Innenstadt Luzerns heran und durchstösst dann in einem 
doppelröhrigen, rund 1 550 m langen Tunnel den Sonnenberg, 
dessen Ausläufer bis nahe an die Reuss heranreichen. Der 
Tunnel durchfährt, abgesehen von einer kurzen Lockerge
steinsstrecke im Norden, die gefaltete Molasse ( [4] , Bild 1 ) :  

- Obere Meeresmolasse (Burdigalien) im nördlichen Drittel 
- Untere Süsswassermolasse (Aquitanien) im übrigen Bereich . 

Die Tunnelstrecke liegt im nördlichen Schenkel und im 
Zentrum einer aufrechtstehenden Falte. Die Schichtflächen 
stehen deshalb annähernd lotrecht. Sie streichen im südlichen 
Viertel fast senkrecht, im übrigen Teil bis 40° schief zur 
Tunnelachse. Die Schichtstärke variiert im d.m- bis m-Be
reich. Neben der Schichtung sind einige Kluftsysteme zu 
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Bild 1. Normalprofil des Sonnenbergtunnels, aus [4] 

beachten, die vorwiegend in Richtung ENE-WSW streichen, 
also ähnlich wie die Schichten. Die Überdeckung des Tunnels 

ist nicht gross. Sie beträgt höchstens 90 m. 
Die anstehenden Gesteine sind petrographisch sehr ver

schieden. Im Burdigalien überwiegen die teilweise sehr fein
körnigen und harten Sandsteine, im Aquitanien kommen 
neben grobkörnigen, weniger harten Sandsteinen häufig san
dige Mergel und bunte Tonmergel vor. Die Tonmergel sind 
ziemlich weich und stark verwitterungsanfällig. Vereinzelt 
treten sogar ausgequetschte Lettenschichten auf. 

Das Normalprofil der Tunnelröhren ist in Bild 1 darge
stellt. Für den Ausbau des Hohlraumes haben wir nach 
eingehenden Studien die Spritzbeton-Bauweise gewählt : 

- Sohlgewölbe in Ortbeton 
- Bewehrtes Spritzbetongewölbe von variabler Stärke 
- Systematische Ankerung (Perfo-Anker). 

Auf das Spritzbetongewölbe wird eine elastische Dich
tung (PVC-Folie) aufgebracht.  Ansebliessend wird das Innen
gewölbe betoniert. 

Der Tunnel wurde maschinell aufgefahren, das Verfahren 
wurde in [1 ] beschrieben. 

Tabelle 1 .  Programm für felsmachanische Untersuchungen 

Geologisch-geotechnische 
Gegebenheiten 

Petrographische Angaben 
Schichtung 
Klüftung 
Verhältnisse bezüglich Wasser 

Materialeigenschaften 

Raumgewicht 'Ye 
Winkel der i. Reibung �. 
Kohäsion c 
Bruchfestigkeit ß 
Elastizitäts- und Verfonnungs
moduli 
Querdehnung v 

Primärer Spannungszustand 

Hauptspannungen a1, a2, a3 

Kontrolle 

Verformungen des Hohlraumes 

Aufnahmen in situ 

Laborversuche 
Triax- und direkte Scherversuche 
einachsige Druckversuche 
einachsige Druckversuche und 
Ultraschall-Versuche 

Spannungsoptische oder 
Dehnungsmessungen in situ 

Messungen in situ 



Tabelle 2.  Bestimmung der Materialeigenschaften 

Versuch Ergebnisse Ausführung durch 

Einachsiale Druckversuche 

Ultraschall-V ersuche 

Poröser, grobkörniger Sandstein 

Mittelkörniger Sandstein 

Estab Ystat• Querdehungszahl m 
Ectyn. Poissonzahl v 

Raumgewicht Bruchfestigkeit 
t/m3 kg/cm2 

2,42 300 bis 350 

2,27 

Graugrüner, feinkörniger Sandstein 2,65 810 bis 830 

Tabelle 3. Bestimmung des primären Spannungszustandes 

Messequipe Bezeichnung des 
Instrumentes (Messzelle) 

Rock Mechanics Ltd., London C.S.I.R.-Gerät (System Leeman) 

ISETH C.S.I.R.-Gerät (System Leeman) 
Dr. Kowiri (Prof. H. Grob) 

Spannungsoptisches Spannungsoptische Messmarken 
Institut der ETH 
(Prof. W. Schumann) Zürich 

Institut für Markscheidewesen 
und angewandte Geophysik 
T. U. Berlin (Prof. M. Schmidt) 

2. Begründung der Versuche 

Spannungsoptische Messmarken 
System University of Sheffield, GB 

Der sprengungsfreie Vortrieb beeinträchtigt die natür
liche Festigkeit des Gebirges in der unmittelbaren Umgebung 
des Hohlraumes nicht. Dies bringt nicht nur bautechnische 
Vorteile. Gleichzeitig entfällt auch eine grosse Unsicherheit, 
welche die Anwendung von felsstatischen Berechnungsmetho
den bzw. die Glaubwürdigkeit ihrer Ergebnisse einschränkt. 
Diese Umstände haben wir beim Vergleich der Angebote für 
den konventionellen und den maschinellen Vortrieb berück
sichtigt, wobei allerdings verschiedene grundlegende Annah
men getroffen werden mussten. Für das Detailprojekt wollten 
wir uns nicht mit diesen Annahmen begnügen, sondern 
genauere Unterlagen beschaffen, die eine sinnvolle Anwendung 
des am ISETH von Dr. K. Kovari entwickelten Rechenpro
grammes [2] erlauben. Die prinzipiellen Zusammenhänge -
am Beispiel des Sonnenbergtunnels näher erläutert - sind be
reits früher beschrieben worden [3 ]. 

Das angestrebte Untersuchungsprogramm ist in der 

Tabelle 1 dargestellt. Es gliedert sich in drei Hauptgruppen 
für die Beschaffung der Ausgangsdaten. Der grösste Teil der 
erforderlichen Berechnungsgrundlagen muss mittels Feldver
suchen beschafft werden. Da bei geomechanischen Berechnun
gen aus verschiedenen Gründen (grosse Streuung der Material
kennwerte, stark vereinfachte Rechenmodelle usw.) vorläufig 

nie die « Genauigkeit »  erreicht werden kann, die wir im Stahl
oder Stahlbetonbau verlangen, ist eine vierte Hauptgruppe -

nämlich die Kontrolle der Ergebnisse in situ - unerlässlich. 
Es sei noch kurz auf einige Umstände hingewiesen, 

welche beim Sonnenbergtunnel die Anwendung des erwähn
ten Rechenprogrammes begünstigt oder die Durchführung 
der Feldversuche erleichtert haben : 

- Die Schichten stehen annähernd lotrecht. Die felsstatische 
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Prismendruckfestigkeit ßp 
(Raumgewicht 'Y ,) 

Querdehnung Estat (Ultraschall) 
m kg/cm2 

2 bis 8 57 000 bis 97 000 

1 3 1  000 bis 148 000 

3 bis 22 155 000 bis 179 000 

EMPA Dübendorf 

MC ING Baden 

Estat (einachsialer Druckversuch) 
kg/cm2 

50 000 bis 90 000 

1 50 000 bis 210 000 

Lieferant/Hersteller der Messzelle Elektronisches Ablesegerät 

Laboratories of the Council Huggenberger, Zürich 
for Scientific and Industrial 
Research in South Africa 

Institut for Gruvedrift, Trondheim, Huggenberger, Zürich 
Norwegen, wichtige konstruktive 
Modifikationen an der Messzelle 
selbst, ausgeführt durch: 
Huggenberger, ISETH 

Spannungsoptisches Institut Spezielle Apparatur des 
der ETH Zürich Spannungsoptischen Instituts der 

ETH Zürich zur Messung von 
Interferenzänderungen mit Laser 

Firma Horstman, Bath, GB 

Berechnung erfolgt an einer ebenen, senkrecht zur Tunnel
achse stehenden Scheibe aus homogenem Material. Das 
rechnerische Modell kann somit als gute Näherung des 
vorhandenen, räumlichen Systems angesehen werden. 

- Der Pilotstollen erlaubt einen vollständigen Aufschluss 
über die geologischen Gegebenheiten, bevor die Auswei
tung auf den vollen Querschnitt erfolgt. Die Berechnungen 
können deshalb optimal auf die gegebenen Verhältnisse 
abgestimmt werden. 

Der Pilotstollen ermöglicht die Durchführung von Felsver
suchen an den hierfür am besten geeigneten Stellen. Dieser 
Umstand hat einen grossen Einfluss auf die praktische 
Durchführung der Versuche. 

3. Durchgeführte Untersuchungen 

3.1 Geologisch-geotechnische Aufnahmen 

Die Aufnahme der geologischen Kriterien ist keine unge
wöhnliche Aufgabe. Es hat sich aber gezeigt, dass die Abklä
rung der lithologischen und vor allem der strukturellen 

Gegebenheiten an der fast glatten, mit Bohrstaub verschmier
ten Stollenwandung ziemlich schwierig ist. 

Im geologischen Längenprofil (Bild 1 in [4] ) haben wir davon 
abgesehen, die einzelnen Schichten gesondert darzustellen, 
sondern wir haben versucht, grössere Bereiche auszuscheiden, 

in welchen ähnliche Eigenschaften erwartet werden koru1ten. 
Für diese Bereiche wurde auch die Ausbaustärke (Anzahl 
und Grösse der Anker, Stärke des Spritzbetongewölbes) 
entsprechend bestimmt. 

3.2 Materialeigenschaften 

Es wurde darauf verzichtet, alle Kennziffern durch Ver
suche zu belegen. Dies vor allem, um die Kosten des 



Untersuchungsprogrammes etwas zu verringern. Der Winkel 
der inneren Reibung wurde anband von Veröffentlichungen 

(U.S.BR./CI.G.B.) festgelegt. Die Kohäsion c konnte aus der 
gemessenen einachsialen Druckfestigkeit aufgrund einer stati

stisch gefundenen Beziehung abgeschätzt werden. 

Die wichtigsten Ergebnisse sind in Tabelle 2 dargestellt. 

Es fällt auf, dass die Ergebnisse ziemlich stark streuen. Dies 
hängt nicht nur mit den unterschiedlichen Eigenschaften der 
verschiedenen Proben zusammen, sondern es konnte auch 
eine starke Abhängigkeit des Elastizitätsmoduls E und der 
Querdehnungszahl m von der Spannungsintensität festgestellt 
werden. Aus dem Eayn der Ultraschallversuche wurde an
band von Angaben in der Literatur der Estat zum Vergleich 
mit den Ergebnissen der einachsialen Druckversuche berech
net. Die Übereinstimmung ist zufriedenstellend. 

3.3 Primärer Spannungszustand 

Unsere Anstrengungen konzentrierten sich vor allem auf 
die Bestimmung des primären Spannungszustandes. Erstens 

waren in der Schweiz auf diesem Sektor wenig greifbare 
Erfahrungen vorhanden. Zweitens stand fest, dass die zu 
messenden Dehnungen in Anbetracht der geringen Felsüber
deckung sehr klein sein würden. Es schien uns deshalb 
angezeigt, verschiedene Messverfahren anzuwenden ; einer
seits, um sofort eine Erfolgskontrolle zu ermöglichen, und 
andererseits, um sicher brauchbare Ergebnisse zu erzielen. 

Eine Übersicht der eingesetzten Geräte und Messverfahren ist 
in Tabelle 3 enthalten. (Siehe dazu auch [5] ). 

Die Messmethoden sollen hier nicht näher erläutert, 
sondern nur einige Hauptmerkmale hervorgehoben werden : 

- Alle hier verwendeten Verfahren beruhen darauf, dass die 
bei der Entspannung eines Felskernes auftretenden Deh
nungen gemessen werden. 

- Die spannungsoptischen Verfahren sind an sich einfac her 
zu handhaben. Es können jedoch nur Dehnungen in der 
Ebene der Messmarke registriert werden. 

- Die CSIR-Geräte erlauben die Bestimmung des räumlichen 
Spannungszustandes in einem Punkt. 

Die grossen Erwartungen, die wir anfänglich in die 

spannungsoptischen Verfahren gesetzt haben, sind leider nur 
teilweise erfüllt worden. Es traten zwei unerwartete Schwie
rigkeiten auf: 

- Es gelang nur mit grosser Mühe, die Messmarken auf dem 
Bohrlochgrund aufzukleben, weil der verwendete Leim 
nicht richtig auf dem Felsen haftete. Der Grund hiefür lag 
in der Feuchtigkeit des Gesteins, obschon an den Mess
stellen kein fliessendes Wasser zu beobachten war. 

- Die Auswertung der wenigen gewonnenen Proben führte 
zu widersprüchlichen Resultaten. Kontrollversuche, die 

27,00 

Prof. W. Schumann im Labor durchführte, zeigten, dass 
der verwendete Klebstoff beim Erhärten eine exotherme 
Reaktion aufweist, d. h.,  dass die Messmarke während des 
Abbindens Wärmedehnungen erfährt und nach dem Auf
kleben nicht mehr spannungslos ist. 

Beim Verfahren von Prof. M. Schmidt waren die verwen
dete Klebstoffmenge und damit die Wärmedehnungen viel 
geringer. Es konnte nachgewiesen werden, dass seine Mess
resultate recht genau mit denjenigen der CSIR-Methode 
übereinstimmen. Wir sind sogar der Ansicht, dass die span
nungsoptischen Verfahren zur Messung von kleinsten Fels
dehnungen sehr geeignet sind, wenn eine entsprechende 
Klebetechnik angewendet wird. 

Bei den Messungen mit den CSIR-Geräten waren eben
falls einige, vor allem durch den Baubetrieb bedingte Schwie
rigkeiten bei der Versuchsabwicklung zu verzeichnen. Die 
Versuche konnten jedoch erfolgreich abgeschlossen werden 
und ergaben als Endergebnis folgenden Spannungszustand : 

av c:::e (0,7 bis 1 ,0) y h Vertikalspannung 

aH c:::e (2 bis 3) y h Horizontalspannung quer zur Tunnel
achse 

cr A c:::e y h Horizontalspannung längs der 
Tunnelachse 

h = Überlagerungsstärke 

y = Raumgewicht des Felsens 

Die Vertikalspammng av beträgt entsprechend der vor
handenen Überlagerung in den Messquerschnitten rund 
20 kg/cm2 ;  sie hat die gleiche Grössenordnung wie die Hori-
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2700 m bis Ende Verankerungsstange 
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Bild 2. Anordnung der felsmechanischen Untersuchungen im Messquerschnitt 2 bei Tunnelkilometer 95,483 (vergleiche Bild 1 in [4], dort 
mit M 2 bezeichnet) 
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zontalspannung crA in Richtung der Tunnelachse. Etwas 
überraschend ist der Betrag der quer zur Tunnelachse gerich
teten Horizontalspannung cru, die mindestens doppelt so 
gross ist wie der Überlagerungsdruck. Der anband der Mes
sungen bestimmte primäre Spannungszustand weicht somit 
wesentlich von einem durch die Erdanziehung allein gegebe
nen Spannungszustand ab. Die Richtigkeit der Ergebnisse -
mindestens in qualitativer Hinsicht - wird jedoch durch eine 
Beobachtung bestätigt, die über grosse Strecken der Pilotstol
len und später auch an den wenigen unverkleidet gebliebenen 
Stellen des endgültigen Querschnittes verfolgt werden konnte. 
Kurze Zeit nach dem Auffahren des Stollens trat an den 
Seiten ungefähr auf der Höhe der Stollenachse ein längs 
durchlaufender Riss auf. Obwohl diese Erscheinung auf einen 
hohen Seitendruck hindeutete, konnten wir bis zur Bestäti
gung dieser Hypothese durch die Messungen nicht recht 
daran glauben. 

Ohne einer eingehenderen Arbeit über die geologische 
Bedeutung dieser Sachlage vorgreifen zu wollen [5] , sei noch 
kurz angedeutet, welche Interpretationsmöglichkeiten im 
Vordergrund stehen. Eine erste Theorie nimmt an, dass die 
grossen Horizontaldrücke eine direkte Folge der tektonischen 
Kräfte seien, welche die beschriebene Falte (Würzenbach
Antiklinale) zusammengeschoben haben. Das Überwiegen der 
west-östlichen Spannungen würde dabei dadurch erklärt, dass 
in dieser Richtung die kleinste Spannungs-Zerfallsrate wirk
sam war. Nach einer zweiten Theorie werden die gemessenen 
Spannungen in Beziehung zu den einstigen Ausmassen der 
Würzenbach-Antiklinale gesetzt, wobei sich die Vertikalspan
nungen nach der Abtragungstheorie vermindert hätten, die 
Horizontalspannungen aber - abgesehen vom Effekt einer 
gewissen Zerfallsrate - erhalten geblieben wären. 

4. Verschiebungsmessungen 

Nach Abschluss des Versuchsprogrammes wurden bei 
beiden Messstellen Telerocmeter System Huggenberger einge
baut. Damit können die Bewegungen des Gebirges vor und 
nach dem Ausweiten auf den vollen Querschnitt gemessen 
werden. Die Anordnung der Messanker ist aus Bild 2 ersicht
lich. 

Die Ausweitung des Pilotstollens auf den vollen Quer
schnitt ist beim Messquerschnitt 1 Mitte April 1971 und beim 
Messquerschnitt 2 im Laufe des Novembers 1 971 erfolgt. Da 
erst eine vorläufige Auswertung der Ergebnisse vorliegt, 
dürfen die nun folgenden Angaben nicht unbesehen verallge
meinert werden. 

Als Beispiel dienen die Ablesungen am horizontal liegen
den, nach Westen zeigenden Telerocmeter im Messquer
schnitt 1 (Bild 3). Die Ergebnisse erlauben die Aussagen : 

- Ungefähr 5 Monate nach der erfolgten Ausweitung sind 
die Felsdeformationen nahezu abgeklungen. Das Gebirge 
hat somit einen neuen Gleichgewichtszustand erreicht. 

- Bis kurz vor dem Vollausbruch, d. h. einer verhältnismässig 
kurzen Distanz bis zur Ausweitungsbrust, sind nur geringe 
Felsverschiebungen aufgetreten. Diese Aussage ist aller
dings eine Hypothese, die auf der Extrapolation der beiden 
vorhandenen Kurvenäste beruht und die Ausweitung in 
einer einzigen Etappe voraussetzt. 

- Bis zum Zeitpunkt der Fertigstellung des Spritzbetongewöl
bes sind rd. 75 % der Gesamtdeformation bereits eingetre
ten. Für die Beanspruchung des Aussengewölbes ist nur die 
Restverschiebung wesentlich. Die Beanspruchung der 
Spritzbetonschale ist somit entscheidend vom Zeitpunkt 
des Einbringens abhängig. 

- Die Verschiebungen in 9 m bzw. 1 8 m Tiefe sind erwar

tungsgernäss kleiner als unmittelbar am Ausbruchrand. In 

Bild 3 ist zu beachten, dass die Verschiebungsdifferenz 
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Bild 3. Zeitlicher Verlauf der Felsdeformation im Messquerschnitt I 
bei Tunnelkilometer 95,277 (vergleiche Bild 1 in [4], dort mit M 1 
bezeichnet) 

zwischen Ausbruchrand und Verankerungspunkt darge
stellt ist. 

- Die Gesamtverschiebung im betrachteten Punkt beträgt 
knapp 3 mm. Dieser Betrag wurde auch an dem nach 
Osten zeigenden, rund 51  m langen Telerocmeter gemessen. 
Daraus folgt, dass sich der äusserste Verankerungspunkt 
(Tiefe 27 m) des betrachteten Telerocmeters praktisch nicht 
bewegt hat, d. h. dass der Radius des Einflussbereiches etwa 
dem 3fachen Hohlraumdurchmesser entspricht. 

Die lotrechten Verschiebungen im Tunnelscheitel sind 
viel weniger ausgeprägt. Die felsstatischen Berechnungen, die 
mit Hilfe des vorher genannten Programmes durchgeführt 
wurden, haben Verschiebungen der gleichen Grössenordnung 
wie diejenige der Messungen ergeben. Bei einer geschickten 
Wahl der Berechnungsgrundlagen (primärer Spannungszu
stand ; Materialkennwerte) innerhalb der durch die Versuche 
gefundenen Grenzen ergibt sich eine gute Übereinstimmung 
von Berechnung und Messungen. 

5. Schlussbemerkungen 

Die endgültige Bewertung der Messergehnisse ist noch 
nicht abgeschlossen, so z. B. die Auswertung der Deforma
tionsmessungen, die den Einfluss der nahe liegenden zweiten 
Tunnelröhre (Ausweitung im Laufe des Oktobers 1972 er
folgt) auf die bereits erstellte Röhre zeigen. 

Abschliessend möchten wir allen Beteiligten danken : 
Dem Bauherrn (Stadt Luzern und ASF) dafür, dass die 
erforderlichen Kredite bereitgestellt wurden, und den ver
schiedenen Messequipen für ihren grossen Einsatz. Gleichzei
tig soll auch erwähnt werden, dass sich unseres Erachtens der 
Aufwand gelohnt hat, weil das Spritzbetongewölbe über 
grosse Strecken in geringerer Stärke ausgeführt werden 
konnte, als wir ursprünglich angenommen hatten. 
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LES ESSAIS "IN SITU" EN ROCHER ET DANS LES ROCHES MEUBLES 
par G. Mazier, Avon (France) 

Nous n 'avons p l u s  a demontrer l ' i nteret que p resentent 
les mesu res " i n  s i tu" pour Ia reconna issance d es sols .  
Nous rappe l lerans nea n m o i ns succ inctement l es pr inc i 
pa les ra isons q u i  ont fait adopter ce genre d 'essa is ,  de  
preference aux  mesu res de l aborato i re sur carottes. 

- Pour que l es echant i l l o ns so i ent representat ifs du so l 
considere ,  i I faut i m perativement que le carott ier soit 
parfa i tement approprie au terra i n  et q u ' i l  ne reman ie  
pas ce l u i -ci en cou rs de prelevement .  

- Certa i ns terra i ns n e  peuvent etre carottes sans rema
n iements i m porta nts, par exem ple  le  sab le .  

- Le t ra nsport des  carottes entre l e  l ieu de p re levement 
et l e  laborato i re provoque des changements d 'etat de 
l 'echant i l l on qui sont dus a Ia  m igrat ion de l ' h u m i d ite, 
aux vi brat ions,  aux effets thermiq ues, etc. 

- La manipu lat ion des carottes au labo rato i re apporte 
aussi des remani ements de l 'echant i l lon .  

- Le fa ib le  pou rcentage d 'echa nti l lons vra i ment intacts 
ne donne q u ' u n e  i dee tres approxi mative de l 'ensemble 
du terra i n .  

- L'ensemble  d e  ces cons i derat ions condu i t  les labora
toi res a conse i l ler  de prendre en campte so i t  Ia  moyen
ne des mesures, so i t  souvent l es mesu res l es p l us pess i 
m i stes. 

Les appare i l s  de mesu res in situ les p l us couramment 
uti  I i ses sont l e  scissometre, l e  press io metre, I es penetro
metres stat iques ou dynamiq u es.  Ces apparei ls  presentent 
un i nteret evi dent dans le domaine  spec if ique d 'ut i l isa
t io n ,  mais en genera l ,  i l s ne  peuvent fou rn i r  q ue des 
renseignements q ua l itat i fs sur l es domai nes vois i ns. 

Ai nsi  des essa is press io metr iques ,  on n 'a pas reussi a 
t i rer avec suffisa m ment de r igueur Ia va leur de Ia cohe
s ion et de l 'ang le  de frottement i nterne des mater iaux.  
I I  en est de meme avec l e  scissometre qui  nous rensei
gne sur  Ia va leur  de a t  sans def i n i r  la part de C et <.p. 
Nous avons, en l aborato i re ,  execute a I a  demande de 
Monsieur le Professeu r  CAM B E F O R T ,  u n  nom bre i m
portant d 'essa i s  d e  c isa i l l ement sur  terra i ns reconstitues 
ai ns i  que sur d i fferents co u l i s ,  Bentop l ug ,  gel  de s i l i ce,  
etc . Dans tous l es cas , nous avons note que l e  d iametre 
de terra i n  c isa i l l e  se s itua i t  a u-dela du d i ametre du 
cro i s i l lon de c isa i l lement .  

Les essa is ont ete effectues avec d i fferentes formes 
d 'out i  ls de cisai l l e ment d e  <P exter ieur ident ique.  
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Fig. 1 

Dans u n  premier temps, les outi ls  1 - 2 - 3  eta ient m is en 
p lace dans l 'echan t i l lon  par press ion , apres quoi nous 
proced ions au c isa i l l ement. Les formes de cisa i l l ement 
rencontrees se sont toujours presentees sous Ia forme 
d 'une cro i x  gammee a l l ongee. 

Fig. 2 

Par Ia su ite, nous avons ut i l i se des cou l is et coule ceux
ci  autour des formes d 'outi ls .  Les resultats ont ete du 
meme ordre sauf pou r  Ia forme 4 ou le cy l i nd re etai t  
revetu de gra i ns ,  l e  c isa i l l ement s'est effectue au vo is ina
ge du d i a metre exter ieur des gra i ns,  dans ce cas, l es com
para isons, avec l es essa is tr iax iaux ont demontre que Ia 
d i spers ion eta i t  tres fa ib le ,  i nferi eure a 3 % . 

Ces resul tats d 'essa is sont tres i mportants pour or i enter 
notre conception concernant l es appare i ls de mesure i n  
s itu.  

I I  est certa i n  q ue s i  l 'on arrive a resoudre l es problemes 
techno logiques que pose Ia rea l isat i o n  d'un essai type 
bolte de Casagrande ou tr iax ia l ,  in s itu , on a u ra fait un 
grand pas pour Ia determi nat ion de Ia  cohes ion et de 
l 'ang le de frottement i nterne des materi a u x .  

P l usieurs appare i l s  p o u r  essa is i n  s i t u  o n t  ete rea l ises 
avec des succes d ivers; nous en ferons une breve ana lyse 
des pr inc ipaux .  
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Mise en p/ace : L 'a ppare i l  est m i s  en p lace par battage 
a part i r  du fand d ' u n  sondage. Du fa it  de Ia t ro usse a 
angle de coupe i nverse, i l  se forme tres v i te u n  b u l be 
au d ro i t  d u  sabot , ce q u i  reman ie  considerab l ement l e  
terra i n  d 'autant p l us que  l 'epa i sseur des parois est e levee. 

Essais : L'ap p l i cat ion de Ia press ion ne s'effect ue pas 
d 'une man iere homogene sur  l 'ensem ble  d u  cy l i ndre d e  
cisa i l l ement.  D e  ce fa i t ,  i l  est t res d i ffi c i l e  de determi ner 
le d iametre de c isa i l l ement et par Ia d ' effectuer le ca lcu l  
du coup le  resistant. 

Les va leurs expr i mees ne peuvent etre t i rees q ue par des 
compara isons a des essai s  de laborato i re mais pas d u  
ca lcu l r igoureux.  

Les d etormations sont obten ues par Ia mesure d u  vo l u me 
d 'eau i nj ecte dans Ia manchette. C 'est tres i m p recis.  
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Mise en place : L'appare i l  est m i s  en p lace a partir d u  
fand d ' u n  forage e n  etant enfonce p a r  press ion .  Po ur  
eviter Ia formation d 'un b u l be ,  i l  y a au centre un out i l 
rotat if  q u i  detru it  le noyau .  

Essais : L'app l i cat ion de Ia pression ne s'effectue pas 
d 'u ne man iere ho mogene sur l ' ensem ble  du cy l i ndre de 
c isa i l l ement. I I  est donc d i ff ic i le de ca lcu ler  le coup le  
resista nt .  

Cet appare i l  est cependant beaucoup m ieux q ue l 'appa
re i l  Rheotest car i l  presente des a i lettes tres f i nes q u i  
penetrent profondement dans l e  mater ia u .  

D e  c e  fa i t ,  o n  pourra i t  peut-etre accepter q ue Ia pres
s ion ne soit pas exercee parfa itement orthogo na lement 
au cyl i n d re de c isa i l l ement. Mais ,  dans ce cas, l 'a pparei l 
est frag i le et ne peut etre ut i l ise que  dans des sols de 
fa i b l e  cohes ion .  Les detormations sont mesurees en 
fonct ion  du vo l u me d 'ea u i njecte dans Ia manchette, ce 
q u i  est ega l ement tres i m precis .  

SCI SSOP R ESS I O M ET R E  

Le scissopress io metre ( f ig .  5 et 5 b is ) , d e  par sa concep
t ion , ne presente pas l es inco nven i ents des apparei l s  p re
cedents et permet d 'obten i r  p l us ieurs caracter ist iques des 
so ls testes. 

Cet appare i l  se com pose essenti e l l ement d ' une manchette 
cy l i ndr ique  de caoutchouc q u i ,  grace a sa structure part i 
cu l i ere, peut etre entra'inee dans u n  mouvement de rota
t ion taut en restant entierement l i bre de se deformer 
rad i a lement. Dans cette manchette sont.  en effet, f ixees 
et ad herisees des a i lettes meta l l iques q u i : 

- d 'une part co u l issent dans l es fentes que camporte l e  
t u b e  m eta l l ique tres r i g i d e  sur l eque l  Ia  manchette est 
p lacee, 

- d 'autre part, penetrent dans le terra i n  l ors du gonfle
ment de Ia manchette. 

La detormation rad ia le  de Ia manchette est constante 
sur Ia hauteur des a i l ettes de c isa i l lement et u ne des 
part icu lar i tes de cet apparei l est q u ' i l  app l ique  a i ns i  a u  
so l des contrai ntes rad ia les homogenes sur l 'ensemble d u  
cy l i ndre de c isa i l lement o u  d e  detormat ion .  

Cette d ispos it ion permet de rea l iser des essa is 1 n  s itu" 
comparab les aux essais de cisai l l ement effectues a Ia bo'ite 
de Casagrande ou essa is tr iax iaux non d ra i nes. 

Dans le  corps de l 'a ppare i l  sont f i xes tro is  capteurs 
potent iometriq ues permettant de mesurer efficacement 
les detormations du so l .  

E n  enreg istrant e n  meme temps I a  pression d ' eq u i l i bre, 
i l  est fac i l e de tracer les cou rbes efforts-deformat ions et 
d 'en ded u i re Ia compress i b i l i te d u  sol ,  a i ns i  que l 'an iso
trop ie  ( q ue I 'on retrouve prat iquement dans tous I es 
terra i ns ) .  

Ensuite,  on app l ique  au som met d u  tra i n  d e  t iges u n  
coup le  de tors ion,  progress ivement aug mente j usq u'a ce 
que so it  obtenu le c isa i l l ement. 

On obt ient a ins i  Ia cantra i nte de c isa i l l ement at , saus 
Ia cantra i nte normale  an ( q u i  est dedu ite de Ia  press ion 
d'eq u i l i bre app l i q uee au terra i n ) .  De p l us,  on peut enre
g istrer Ia cantra i nte tangent ie l l e  at en fonct ion de l 'angle 
de rotat ion 8,  ce qui  permet d 'avo i r  l 'a l l u re de Ia rup
ture a u  c isa i l l ement et de vo i r ,  dans le cas de terra i n  
coherent, Ia  va leur  d e  Ia  cantra i nte tangent ie l l e  apres 
rupture.  
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A vantages de cet apparei/ 

- Le scissop ressio metre est m i s  en p l ace dans u n  forage 
</> 1 00 m m ,  p rea labl ement fore et ca l i bre a l 'a i d e  d ' u n  
carott ier a trousse coupante i nversee. 

- L'appare i l  n 'etant  pas battu dans le so l ,  on evite a i ns i  
le  com pactage qui  fausserait l es mesu res. Oe p l us,  meme 
s i  les out i ls  de perforat ion et de ca l i brage reman ient 
legerement l es parois d u  forage, I a  su rface de cisa i l lement 
se situe, en gem!ral ,  hors de Ia region remaniee, du fait 
de Ia penetration des a i lettes dans le  sol .  

- La hauteur de 1 5  cent i metres sur  laq uel l e  s'effectue 
l 'essai est i nteressante car e i l e  permet de tester des zones 
de terra i ns tres rapprochees, donc d 'avo i r  une  i mage 
assez precise du so l .  Avec cette hauteur de c isa i l l ement, 
o n  peut mesurer des contra i ntes tangent ie l l es a l lant 
j usq u 'a 9 bars. 

Des essa is comparat i fs avec des mesu res de l abo rato i re 
montrent une tres banne conco rdance. 

- La mesu re d i recte des deformat ions par pa l peurs po
tent io metr i q ues rel ies a u x  a i l ettes evite toutes l es correc
t ions i n herentes a un l iq u ide ,  a i ns i  q u 'a Ia com p ress ib i 
l i te de Ia  mem brane et  permet une prec is ion d e  mesu re 
q u i  est fonct ion  de Ia l i nearite de Ia p iste du potentio
metre, so it  de ! 'ordre de 25 f.1 ( ce qui  est sura bondant 
dans les app l i cat ions  co u ra ntes ou l e  1 11 0e de m m .  
suffit generalement ) .  

- Lors d 'essai s  comparat i fs avec des press iometres fran
<;:ais et etrangers , o n  a obtenu des resu ltats tout a fait 
compara b les .  

- G race a Ia fac i l i te de m i se en oeuvre et a u  man i ement 
tres s i mp le ,  on peut acq uer i r  rap idement Ia  con na issance 
du terra i n .  Co mme le forage est execute en premier,  i l  
est poss ib le  d e  cho is i r  les n iveau x  a tester, dans lesq uels  
i l  convient de fa i re des essa is tres ser i eu x : 

L'apparei l permet une  ga m m e  etendue de resu ltats : 

E = modu l e  p ress io metr ique 

G = mod u l e  d 'e last i c ite de c isa i l le ment 

<P = angle de frottement i nterne 

C = cohesi o n .  

Realisation d'un essai 

Tou t  au debut de l 'ut i l i sat ion de l 'appare i l ,  nous pen
sions effectuer les essa is a press ion cro issante a d i ffe
rents n iveaux ,  est i mant q u e  le c isa i l l ement remani era i t  
le  terra i n  l oca lement et  faussera i t  les mesu res su iva ntes. 
Pour ce fa i re ,  i l  fa l l a i t  se t rauver dans des couches ho
mogenes de hauteur suffisante, ce q u i  n 'est pas toujours 
le cas. 

Nous avons donc p rocede a un meme n iveau a des c i 
sai l l ements successifs correspondant a des pressions late
rales de p l us en p l us e l evees. 

En ca lcu lant Ia va leur  de Ia cantra inte tangent ie l l e  
d'ap res l 'eq u i l i bre des  cou p l es ,  nous  avons constate q ue 
les po i nts s'a l ignent tres b i en et correspondent a l 'ang le  
de frottement i n terne. Ceci  est du au fa it  que  le  c isa i l l e
ment est touj ours effectue sur  u n  d iametre p l us grand 
que l 'essa i precedent et que le  c isa i l lement est intergran
nu la i re. 
La va leur  de Ia cohesion C etant obtenue pour P = 0. 
Po u r  con naltre l es va leurs des pressions rad ia les q u ' i l  
convient d 'app l iq uer  avant c isa i l lement,  i l  faut q u e  l e  
premier  essai rea l ise dans u n  type d e  sol consi dere 
porte sur un essa i p ress iometr ique cont i n u  ( determ i nant 
a ins i  I a  p ress ion d e  f l uage d u  mater iau )  comp lete, s i  
poss i b l e ,  des que  l e  f l uage est amorce , par un essai de 
cisa i l lement.  
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Ces deux renseignements permettent de chois i r ,  dans le 
domai ne elast ique  d u  mater ia u ,  l es 4 O ll  5 p ressions 
latera l es SOUS lesq u e l l es do ivent etre rea l ises les cisa i l l e
ments lors des essai s  u l ter ieurs. 

La cou rbe press iometr ique est de Ia forme su ivante : 

_" ..... 
_; Domeine pseudo- ilastique 

Prsssions sn bors 
Zone d 'oppllcotion d e  Ia manchette 

et penetrotion des ailettes 

Fig. 6 

La determ i nat ion  des contrai ntes tangenti e l l es de c isa i l le
ment se calcu le  a part i r  d u  profi l de  c isa i l l ement. 

Profil du cisaillement 

0 

H 

h 
2 

Fig. 7 

soit : F force de c isa i l l ement en kg 

L bras de l evier d 'appl  ication de Ia force en 
cm.  = 50 cm. 

C = coup le  app l i q ue F L en kg .cm,  soi t  50 F 
H = hauteur des a i lettes en cm. = 1 5  cm.  

h = ha uteu r d u  cy l i ndre d'app l icat i o n  a u-dela des 
a i l ettes = 6 cm.  

cp = d iametre moyen des a i l ettes en  cm au mo
ment d u  c isa i l l ement 

e = epai sseu r des a i  lettes 

S = su rface latera le  du cy l i ndre de cisa i l l ement 
au-de la  des a i lettes h ( cp - 2 e)  en cm2 

at = cantra i nte tangent ie l le  en kg/cm2 

so it  en ega lant l e  coup le  app l iq ue et le couple res istant,  
on obtient l 'eq uation su ivante : 

F x L = [rr cp H+ + rr h (cp - 2 e)  (� - e) ] at 

so i t  en appl iq uant I es constantes et en developpant, o n  
o bt ient : 

1 00 
at 

rr ( 2 1  cp2 - 1 8  cp + 1 3 ,5) · 
F 

en tra<;:ant u n  abaq ue et en ca lcu lant Ia valeur de 

A 
1 00 

rr ( 2 1  cp2 - 1 8  cp + 1 3 ,5) 

par les va leurs de cp comprises entre 1 0  et 1 4  cm, nous 
pouvons tres fac i l ement calculer at a l 'a i de d 'un  abaque 
donnant A en fonct ion de c/J.  
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Determination du module de deformation 

so it : E = m o d u l e  de deformat ion en bars 

D = d i a mEltre en m i l l i metre 

t. D defo rmation en m i l l i metre 

p 
J1. 

E 

press ion en bars 

coeff ic ient de Poisson 

PD 

( 1 + Jl) t.D 

Nous avons real ise en co l laborat ion avec I' I nst itut Natio
nal des Seiences App l iq uees de L V O N  une ser ie  d'essais 
sur un terra i n  experi mental du Laboratoi re Regional  des 
Ponts & Chaussees. 

I I  va sans d i re q u e  le sol est parfaitement con n u  tant 
du p o i n t  d e  vue essai s  in situ q u 'essa is  de laborat o i re 
c lassiq ues. 

Nous avons rea l ise en premier u n  essai press iometrique 
f ig .  8 qui  nous a perm i s  de f i xer l es val e u rs l i m ites des 
press ions lateral es a a p p l i q uer. 

La fig.  9 mont re les resultats obtenus a 2,50 m o u  nous 
avons trouve u n  ang l e  de frottement '{! = 34° et une 
cohesion C = 0. 
La f ig .  1 0  montre I es resu ltats obtenus a 2 ,50 m o u  
n o u s  avons trouve u n  a n g l e  de frottement '{! = 32° et 
u ne cohes ion C = 0 ,3 bar. 

La fig. 1 1 montre l es resu ltats a 4 metres ou nous avons 
trouve u n  ang le  de frottement de '{! = 3 P  et u ne cohe
s ion C = 0 , 5  bar. 

Nous avons appris ,  apres avo i r  effectue les essai s  que le 
terra i n  avai t  ete su rconso l ide avec u n  rembla i  et que 
cel u i -c i avai t  ete e n l eve ensu ite.  I I  est i nteressa nt de 
constater q u 'avec l e  scissop ressi ometre nous avons effec
t i vement retrouve cette su rconso l i dation dans l es l i mo ns 
de surface. 

Nous som mes profcmdement convai ncus que cet apparei l 
permettra de fa i re un pas de p l us dans Ia mes u re des 
caracterist iq ues des so l s  i n  s itu.  
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lntroduction 

L'etude des fo ndations dans l es terra i ns rocheux est d i f
ferente de l 'etude des fondati ons dans l es sols meu b l es. 

La capacite portante est su rtout co n d i t i o n nee par I a  
structu re d u  mass if  rocheux p l us q ue p a r  I a  resistance 
du rocher l u i -meme. L'etude du sol sur e lements carottes 
ne peut en aucun cas etre representatif du terra i n  en 
p l ace. Nous en avons en F ra nce de tr istes vestiges. Pour 
i magi ner l e  comportement d'un massi f ,  on peut p rendre 
l 'exem p l e  d ' u n  jeune enfant a q u i  l 'on demande de 
casser m a n ue l le ment un morceau de sucre, i l  n 'en a u ra 
pas Ia force suffisante, mais  si on l u i  demande d 'exercer 
u n  effort d e  tors ion sur 1 kg d e  sucre en mo rcea u x ,  i I 
y parviendra a isement. 

U n  massif  rocheux n ' est jamais homogene, ses p lans de 
fissurat i o n  su ivent le c l i vage, l e  pendage, p l us des zones 
de fract u rat ion occasion nees par l es poussees des masses 
rocheuses, par l es nappes d 'eau souterra i nes, par l es ecou
lements de cel les-ci , par l 'erosion , i nf i  l trat i o n ,  etc. 

Ta us ces el ements agissent de concert pour  mod if ier  l es 
forces o roge n i q ues et creer un nouvel etat d'eq u i l i bre 
du massif .  

Ceci  nous demontre q ue : 

1 o - Le carottage con t i n u  c l ass i q u e  ne permet pas de 
f ixer avec p recision l es caracterist iq ues d u  so l .  I I  nous 
fou r n i t ,  su ivant notre i mage , " u n  morceau de sucre" 
q u i  a u ra sü rement d e  bonnes caracterist i q ues mecan i
q ues. I I  a deja ete demontre q ue ,  pour  des echanti  I 
Ions homothet i q ues d ' u ne meme roche ,  I a  resistance 
est u ne fonct i o n  decroissante des di mensions de 
l 'echant i l l o n .  De p l us ,  nous n 'avons aucune notion 
ch iffrabl e d e  l 'a n i sotro p i e  d u  materiau en p l ace q u i  
est l iee d i rectement a I a  sch i stos i te,  a u  p lan de strati
f i cat i o n ,  aux d i ac l ases et a u x  fa i l les. 

2° - Les essais geophysiq ues donnent souvent de bons 
resu l tats pour le ca l c u l  des mod u l es dynam i q ues q u i  
presentent u n e  corre lat ion avec des mod u l es d e  defor
mati o ns stat i q ues. 

Ces resu l tats sont t i res d e  statist iq ues et certa i ns 
Maltres ne l e u r  p retent pas un credi t  abso l u .  

3° - Les essa is d 'eau per mettent en certa i ns cas de se 
rendre campte de Ia fracturat ion en p l ace, mais I a  
encore on rencontre beaucoup d e  d i ff icu l tes pour 
real  iser ces essa i s ,  surtout dans I es rochers k a rst i q u es 
et l ' i nterpretat ion pose de nom breux problemes. 

4° - Les specia l istes de I a  meca n iq ue des roches q u i  ont 
eu a se heurter a ces p robl emes ont rea l ise des essa i s  
en g a l e r i e  a u n e  eche l l e  i mportante; ces essa is  ont 
d o n ne d 'exce l l ents res u l tats mais ,  pour  l 'etude d ' u n  
barrage, on peut d i re q u e  c'est u n  essai po nctuel , a 
u n  n i veau dete r m i ne. 

Cela n e  permet pas d e  se rend re campte des caracteris
t iques du sol sur Ia hauteur des appuis  du barrage ou 
de I a  fondat i o n .  

De p l us ,  l e  coüt d e  t e l s  essais est tres e leve, ce q u i  em
peche d 'e n  fa i re u n  nombre suffisa n t ,  d 'ou o b l igat i o n  
de bat i r  s o n  proj et sur  u n  c h i ffre red u i t  d 'essa is.  

L'ense m b l e  de ces considerations ont co n d u i t  l es services 
geo l og i q ues et meca n i q ues des roches d ' E i ectri c ite de 
F rance a mettre au point  un appare i l  permetta n t ,  a part i r  
d ' u n  forage, d e  dete r m i n e r  l e s  caracterist i q u es d es mod u
les d 'e l asticite.  
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Cet appare i l  a ete appele par son auteu r ,  M .  COM ES,  d u  
n o m  d e  M E D E R AT E C  ( f i g .  1 2) ,  t i re d ' u ne p h rase lat i ne : 

M Esura 
D E formatio 
R a d i us 
Tentare 
Compressio 

Mesu res de deformations rad i a les dans u n  
forage en compression 

L'i dee est q ue I a  deformation rad i a l e  d'un t rau cy l i ndr ique 
saus l ' effet d ' u ne p ressi o n  u n i fo rmement repart i e  sur  I a  
paro i peut s 'expri mer a part i r  d e  I a  form u l e  d e s  enveloppes 
epaisses de LAM E SOUS Ia forme : 

p D 
,:,d = ( 1  + p) -

E
-

D d ia m etre i n it i a l  

,:, d  = variat ion de d i a metre 

P = pression a p p l i q uee 

11 = coefficient d e  Poisson genera l ement = a 0,2 

E = modu l e  d e  deformation 

Le d i latometre se presente saus I a  forme d'un cy l i nd re 
de 2 ,370 m .  et de cjJ 1 60 m m .  I I  se compose d ' u n  corps 
en acier ajoure revetu d ' u ne gai ne caoutchouc arme. 

La I ia ison d e  Ia manchette est assuree aux deux extre
m i tes par un d isposi t i f  de c6ne d'ancrage permettant de 
rea l iser d 'u n e  part l 'etancheite et, d 'a utre part, Ia tenue 
a I a  tract ion d e  I a  manchette sur  son support.  

La p ression max i ma l e  est de 1 60 bars , ce qui  correspond 
a des efforts d e  tract ion d 'env i ron 30 tonnes.  

La manchette se deforme saus une p ressi o n  d e  l 'ordre 
de 2 bars et a une longueur l i bre de 1 1 00 m m .  

Au centre de I 'apparei I sont p l aces tro is  capteurs poten
tiometr iques ayant une cou rse de 25 000 11 et de resol u 
t i o n  i nf i n i e .  l l s sont p laces a 1 20° d a n s  l e  but de deter
m i ner l 'an isotro p i e  de Ia roche au n i veau teste. 

A I ' i nter ieur de Ia manchette est p l ace un manographe 
permettant de mesu rer I a  press ion exercee au d roit  d e  
l 'essa i .  

U n  enregistreur permet d 'obteni r d ' u ne part les deforma
tions dans l es 3 d i rect ions et d'autre part Ia p ress ion .  

Les en registrements sont depo u i l les et l 'on obt ient  l es 
courbes de Ia forme su iva nte (f ig .  1 3) : 

Jor------,------�-------,-------r------,-------, 

10 

c 
0 

.0 

500 1000 

�· ·ijj z+--------1-. j.l' I V • . I Ot"formahons � . .. • .. , 
1500 2000 2500 3000 

Fig. 1 2  
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Co m me nous l 'avons dej a  d i t ,  l e  mod u l e  d'e l ast i c i te d ' u n  
rocher depend d ' u n e  part des caracteristiq ues i ntr i nseq ues 
du materiau et d 'a utre part de Ia  fissurat i o n .  

Les deformations q ue l 'o n  mesu re i n  s i t u  i ntegrent d 'u n e  
part l es deformat i o n s  d u  rocher e t  d 'a utre part l e  serrage 
des f issu res. 

Po u r  o bten i r  un essai a l 'eche l l e  du mass i f ,  i l  convient 
d 'avo i r  un appare i l  d 'assez fort d i ametre. Le M ederatec 
de <P 1 65 i nteresse un vo l u me de materiau d 'env iro n  
5 m3 . Cette con d i t i o n  est respectee par l es essa is d e  
p l aque e t  l e  Mederatec. E i l e  l 'est m o i ns avec l es appa
re i ls de petits d i a metres car,  pour sou m ettre a I a  meme 
ca ntra i nte des vo l u mes com pa ra b l es avec deux appare i l s  
de d i a metre d i ffere n t ,  i l  fau d ra rea l iser : 

ce q u i  demontre q u 'avec l es pet i ts d i a m etres , i l  faudra 
exercer des press ions tres e l evees, ce q u i  n 'est pas tou
jours fac i le .  

Lorsq u ' o n  ouvre,  dans l e  rocher ,  une t ra nchee ou une 
ga ler ie ,  l es f issu res ont  tendance a s'ouvr i r .  Ces fissu res 
se referment l ors de Ia p re m iere rem ise en charge : l o rs 
d ' u n  premier cycl e  de chargement,  l es deformat i o ns sont 
donc p l us fortes q u e  l ors des cyc l es suiva nts. On obt i ent 
a i nsi l e : 

MO D U L E  D E  D E F O R M AT I O N  TOTA L D U  R OC H E R  = E 

Histogrammes Campares des modules obtenus por differentes methodes - sur 

echontillons _ en sondages _ en soignee _ et 6 lo ploque Po ur choque type 

d'essoi an donne 

n = nombre d'essois 

m = voleur moyenne 
6 = ecart t ype 

Eprouvette 
�llndriq'!.!!. 

.&P.:rouvette 

� "' I N )._ _ 

� = coefficient de voriotions m 

0 145 mm 
n = 12 
m o 640 000 
6 o 200 000 

n =  18 
m::430000 
6 :: 1 5 0 000 *:: 0,35 

Essai en 
!2]Qnii 

-tU 
qg b91 .. n = 1 

E2r.Pil'l 0 76 mm. 
C EBT P 

Midtlratec 
ll 16 5 mm. 

Essai de plague 

0= 7 6 m m  
n ::: 1 7  
m = 350 000 
• = 1 7 5 0 0 0  �= 0 , 50 

0 = 165 mm 
n = 33 
m = 2 4 0 0 00 
• = 70000 �= 0, 2 9  

" =  280 mm 
n = 30 
m = 160 0 0 0  
• = 6 5 0 0 0  {;-:= 0,40 

Prcssior�s tn bars 

Fig. 1 4  
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Ce module  a u ne s ign i fi cat ion physique ca r ,  lo rsq u'on 
const r u i t  u n  ouvrage,  o n  ouvre des fou i l l es a u  fond des
q u e l l es le rocher est effect ivement deco m pri me. La de
co m p ress ion a l ieu l o rs de Ia p re m iere m ise en charge. 

En pr i nc ipe,  l e  forage execute pour l 'essai a u  M E D E R A
T E C  decomprime moins le rocher que Ia galerie mkes
saire a un essai de chargement sur  p l aque.  

Le mod u l e  de deformation total  mesure a u  M E D E RATEC 
est genera l ement superieur a cel u i  obte n u  par  chargement 
d ' u n e  p l aq ue.  

Recompression du rocher 

Si apres u n  chargement a I a  p ress ion p ,  o n  real ise u n  
cycl e  de dechargement part i e l  su iv i  d 'u n e  reco m press ion , 
par exemp l e : 

p \ 0,7 p t p 

l es fissu res s'ouvrent peu.  

Les defo rmations co rrespondant a u  cycl e  p \ 0,7 p t p ,  
permettent d e  defi n i r  u n  : 

M O D U L E D ' E LAST I C I T E R EV E R S I B L E  D U  R OC H E R  = Er 

q u i  correspond dans Ia prat i q u e  a u x  d ifferents charge
ments successifs de l 'ouvrage. 

D'autre part , s i  on p re l eve une carotte entre l es fissures, 
on peut , en la borato i re ,  mesurer l e : 

M O D U L E D ' E LAST I C I T E D U  MAT E R l A U  = E mat 

Nous avons constate q ue l es modu les mesu res par d i ffe
rents moyens s ' i nscriva i ent com me suit : 

Module  E < Mod u l e  E < Modu l e  E r  < M o d u l e  materiau -----
mesure en mesure au Mesure a u  E m a t  
ga ler ie  Mederatec Mederatec 
1 er cycl e  1 er cycle 

Ce sont ces constatations q ue nous avons fa ites lors 
d ' u n e  campagne tres i mportante au chantier de Zardezas, 
en A l gerie.  

Le Laboratoire Geotechn iq u e  de I ' Ecole P o l ytech n i q u e  
Federa l e  de LAUSA N N E  a rea l ise d e s  essais d e  p laque 
en ga ler ie ,  le m o d u l e  E mesure etant de 1 2  000 a 
1 3  000 bars. 

Le m o d u l e  E mesure a u  Mederatec 1 er cycle = 8 000 
a 1 34 000 bars. 

Le mod u l e  Er mesure a u  Mederatec Cycles s u i va nts = 
8 500 a 300 000 bars. 

Le modu l e  E mat mesure sur epro uvette en l a borato i re 
( l aborato i re d'Aiger)  = 43 000 a 500 000 bars. 

Des essais comparatifs ont ete executes par E . D . F .  et 
reportes su ivant l e  ta b l eau fig. 1 4 . On note Ia fa i b l e  
d i spers ion des mesu res a u  Mederatec, e t  o n  vo it  nette
ment comment se situent les d i fferents mod u l es su ivant 
Ia  methode d e  mesure u t i l isee. 

P laque < Mederatec < Essai eprouvette 

Lorsq ue l 'o n  reporte l es va riat ions des deplacements des 
capteurs, on obtient l es e l l i pses d'an isotropie f i g .  1 5  

La f ig .  1 5  montre u n  resu l tat obtenu a I a  Centra l e  N u
c lea i re de T l  H A N G E  en Be lg ique ou a Ia suite de I a  
campagne d e  reconna issance,  o n  a change I 'em p l acement 
de Ia  Centra l e  en I a  p lat;:ant envi ron 1 km a l 'a m o nt.  I I  
est a noter q ue l e  terra i n  eta i t  u n  sch iste a l tere a fort 
pendage. 
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I I  n 'est guere poss i b l e  de parler de cet appare i l  sans 
regarder brievement l e  c6te eco n o m i q ue .  

Sans aucun doute, s i  l 'on do it  comparer le  p r i x  par 
rapport a un essai de p laque e n  ga ler ie ,  l e  Mederatec 
sera chois i , d 'a utant q u ' i l  est en mesure d e  fo u rn i r  Ia 
va l e u r  des modu l es sur I a  hauteur des appuis du barrage 
ou de Ia fondati o n .  Le seul reproche que l 'o n  p u isse 
fa i re est le d i a m etre de perforati o n  q u i  est assez coüteu x ,  
campte tenu d e  ses d i mensions. N ous avons reso l u  ce 
prob lerne en real isant u n  appare i l  rp 95 permettant d 'exer
cer des press ions de 300 bars. Son u t i l i sation peut etre 
etendue soit a I a  meca n i q ue des roches avec des capteurs 
de 25 000 J.1 ou a I a  meca n ique des sols avec u n e  trans
m issi o n  par cabler ie  permattant une d i latat ion de 
50 000 J.1 ou p l us avec une precis ion de 50 J.l. La f igure 
1 6  montre le d i  latometre rp 95 avec ses capteurs p laces 
d i a metra l e ment a 1 20° dans le cyl i nd re des mesu res. 

Adresse de l 'auteur : 
Georges MAZIER 
5, av. DORION 
F-77 Avon 
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