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Inventaire des essais in situ de mécanique
des roches (principes et critique) '

par H. H. EINSTEIN? et F. DESCCEUDRES?

1. Introduction

La complexité des massifs rocheux a depuis fort long-
temps incité les ingénieurs et les géologues a recourir a des
essais in situ et en laboratoire (Miiller [30] %). Le dévelop-
pement remarquable de la mécanique des roches durant
ces dix derniéres années a conduit a des progrés impor-
tants pour les essais en laboratoire sur roches et sur
modéles, 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 la base des
essais in situ et a en présenter les limitations.

Comme pour la plupart des constructions du génie civil,
le calcul d’ouvrages en rocher repose sur trois éléments
d’analyse :

— la modification de I’état de sollicitation existant
— la déformabilité de la roche et de ’ouvrage
— la déformation de la roche et de I'ouvrage.

La connaissance de ces trois éléments, que ce soit pour
I’établissement des données du calcul ou pour le controéle
de l'ouvrage pendant et aprés la construction, nécessite
des mesures. En mécanique des roches, les essais in situ
jouent un réle particuliérement important du fait que le
comportement du massif avec ses discontinuités n’est
souvent pas assimilable a celui de petites éprouvettes de
laboratoire.

Les mesures nécessaires au calcul se subdivisent en
6 groupes (fig. 1) que I'on justifiera briévement, dans le
prochain chapitre.

Il. Mesures fondamentales

II.1 Mesures relatives ¢ I’état de sollicitation

En principe, la connaissance des relations contrainte-
déformation et de la modification des charges permet de
calculer les déformations.

Mais en rocher comme dans les sols, la déformabilité
dépend souvent de I’état de contrainte lui-méme, ce qui
signifie qu’a co6té de la modification des contraintes, il
faut connaitre 1’état initial des contraintes. Malheureuse-
ment, cet état ne dépend généralement pas uniquement de
la gravité et de propriétés élastiques (Kastner [24], Lom-
bardi[27]), mais aussi d’autres facteurs tels que la tectonique

1 Conférence prononcée a Berne, le 5 novembre 1971, devant
les membres de la Société suisse de mécanique des sols et de
travaux de fondations, lors de la session d’automne.

2 Dr sc. tech. EPFZ, Prof. invité a I’EPFL et professeur
associé au MIT.

3 Professeur a I’EPFL.

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

Eléments fondamentaux de I'analyse

-

. Modification de I'état de sollicitations existant
2. Déformabilité de la roche et de I'ouvrage
3. Déformation de la roche et de I'ouvrage

Mesures fondamentales in situ

. Mesure de I'état de contrainte

. Mesure de la variation des contraintes avec ou
sans I'effet du temps

3. Mesure du comportement contrainte-déforma-

tion avec ou sans I'effet du temps

Mesure de la structure du massif rocheux

Mesure de déformations

. Mesure de la perméabilité
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Fig. 1. — Eléments fondamentaux de ’analyse. Mesures fonda-
mentales in situ.
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Fig. 2. — Sollicitations d’un massif rocheux qui dépassent I’in-
fluence de la gravité.
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Fig. 3. — Déformabilité de la roche.

ou I’histoire des charges (fig. 2). Au contraire de la méca-
nique des sols ot l'on peut interpréter la déformabilité
mesurée dans certains essais (cedométre) pour définir I’état
de contrainte in situ, cela n’est, la plupart du temps, pas
possible en mécanique des roches.

La premiére mesure fondamentale est par conséquent :

1. Mesure de I’état de contrainte in situ.

Dans les calculs, les modifications de charge ou de
contrainte qui sont introduites ne sont généralement qu’une
simplification de la réalité. La schématisation est d’autant
plus importante que la structure rocheuse étudiée est plus
complexe et que I'interaction roche-ouvrage ou le compor-
tement rhéologique (effet du temps) sont mal connus.

La vérification des hypothéses et I’amélioration des
connaissances définissent la deuxiéme mesure fondamen-
tale :

2. Mesure de la variation des contraintes.

I11.2 Mesures relatives a la déformabilité (et a la résis-
tance)

La déformabilité s’exprime par la déformation relative a
une variation de contraintes dans un domaine donné (fig. 3).
Cette variation de contraintes peut étre aussi bien crois-
sante que décroissante, encore que les déformations ne
seront pas les mémes (hystérése). La résistance constitue le
cas limite ou la variation de contrainte conduit a la rup-
ture. Les grandes dimensions d’un massif rocheux, ainsi
que son caractére hétérogéne, anisotrope et discontinu,
impliquent qu’il faille souvent mesurer la déformabilité
sur des volumes fragmentaires. Il faut alors évaluer la
déformabilité du massif a partir de celle des fragments a
I’aide de la connaissance de leur répartition dans I’espace.
A titre d’exemple, le comportement d’un corps idéalisé
comportant une fissure (fig. 4) peut étre étudié :

— soit par la déformabilité du corps pris dans son

ensemble

— soit par la déformabilité de la roche, par la déforma-
bilité de la fissure et par la position de la fissure dans le
corps ; I'assemblage se fait ensuite analytiquement.

On en déduit donc les deux mesures fondamentales
suivantes :

3. Mesure des relations contrainte-déformation.

4. Mesure de la structure du massif rocheux.

11.3 Mesures relatives a la déformation

Les hypothéses simplificatrices du calcul évoquées plus
haut impliquent que les déformations d’ouvrage en rocher
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Fig. 4. — Fissure dans un massif rocheux.

doivent étre mesurées a la fois a titre de contrble et comme
méthode d’amélioration du calcul. De plus, les mesures
de déformation constituent un des éléments essentiels de
I’étude du comportement contrainte-déformation. Enfin,
ces mesures peuvent étre trés utiles dans des zones naturelles
ou artificielles de stabilité douteuse. Il s’agit donc bien
d’un type de mesure fondamental :

5. Mesures de déformation

11.4 Mesure de perméabilité

Bien que I’écoulement en milieu poreux ou fissuré soit
en fait un probléme de déformations dépendantes du
temps sous variation de I’état de contrainte, la perméabilité
est en général traitée comme un probléme séparé et par
conséquent la derniére mesure fondamentale est :

6. Mesure de la perméabilité.

Ill. Méthodes de mesure

Chacune des mesures fondamentales peut étre effectuée
par différentes méthodes. Les principes et les limitations
doivent en étre discutés, pour les principales méthodes tout
au moins,

III.1 Mesure de I’état de contraintes

Les méthodes actuelles les plus connues pour la mesure
des contraintes dans la masse rocheuse solide (Fairhurst
[15], Obert [31]) peuvent étre schématisées sur un tableau
(fig. 5). S’y ajoutent les mesures de contraintes dans les
phases fluides du massif fissuré ou poreux.

III.1.1 Libération des contraintes

Cette méthode existe depuis les années 1930 (voir par
ex. Miiller [30]) et joue toujours un réle important (fig. 6).
En principe, il s’agit d’isoler un élément (fig. 6b) du massif
rocheux — considéré comme non pesant — qui se trouvait
soumis au champ des contraintes naturelles (fig. 6a). Le
tenseur des contraintes se trouve ainsi simplifié et réduit
dans une forte proportion, sinon a zéro puisque la sépara-
tion de I’élément n’est pas totale. En mesurant la variation
de contrainte entre I’état initial et I’état isolé « O », les
9 composantes — qui se réduisent & 6 par symétrie — du
tenseur des contraintes initial peuvent étre déterminées.
Au lieu du découpage de I’élément représenté sur le dessin
(fig. 6b), on peut également créer une perturbation partielle
correspondant & une modification du champ des contraintes
théoriquement connue.



Méthodes de mesure de |'état de contrainte
dans les massifs rocheux

En surface

En profondeur

Rétablissement
des contraintes

Libération
des contraintes

Libération
des contraintes

Discage
des carottes

Fracturation
hydraulique

Fig. 5. — Méthodes de mesure de I’état de contrainte dans les massifs rocheux.

La variation de contraintes peut étre mesurée de 3 fagons
différentes :

a) Mesure de la déformation causée par la séparation de
I’élément dans plusieurs directions, dans un plan
(fig. 6¢) ou dans plusieurs plans (fig. 6d) (Overcoring).
Pour en revenir aux contraintes, il faut mesurer les
constantes élastiques de I’élément lui-méme, par
exemple en y prélevant une carotte (Austin [1],
Roberts [37]).

b) Mesure de la déformation comme ci-dessus (fig. 6c¢,
6d) ; retrait complet de I’élément pour le placer dans
un béti qui permet de lui appliquer un champ de
contraintes artificiel que l'on varie jusqu’a annuler
la déformation mesurée initialement (Bieniawski et
al [6], Leemann [26]). La variation des contraintes
est ainsi déterminée directement sans passer par les
constantes élastiques mais cela n’est possible a
présent que dans un seul plan et pas dans I’espace.

¢) Mesure de contraintes sur une cellule de mesure mise
en place dans I’élément (fig. 6) avant sa séparation
ce qui permet de mesurer directement la variation de
contraintes (Méthode de N. Hast décrite par ex. par :
Terzaghi [50], Roberts [37]). 1l faut toutefois veiller
a ce que la rigidité de la cellule de mesure n’induise
pas de contraintes résiduelles dans I’élément libéré :
la cellule doit étre au moins dix fois plus souple que
la roche pour que I’état « O » puisse s’instaurer
(Berry et al [5]). Sinon une interprétation théorique
reste possible a condition de connaitre les rigidités
respectives de la cellule et de la roche.

Deux points doivent étre soulignés pour I’ensemble de
ces méthodes :

— le passage des déformations aux contraintes et inverse-
ment suppose un comportement élastique linéaire
puisqu’a partir d’une courbe de décharge ou de
recharge, il faut calculer I’état initial naturel;

— les 6 composantes du tenseur des contraintes (fig. 6a)
nécessitent des mesures dans plusieurs plans : 3 plans
dans un milieu isotrope, 2 plans dans un milieu a
isotropie transversale (ou les constantes élastiques
sont différentes dans 2 directions perpendiculaires.
(Fairhurst [15], Becker et al. [3], Hooker et al. [23])).

Les hypothéses d’élasticité et d’isotropie ne sont évidem-
ment pas souvent conformes a la réalité. D’autres limita-
tions de ces méthodes sont relatives & la petitesse des élé-
ments considérés ou les irrégularités locales et les fissures
jouent un réle qui peut étre considérable. La mise en place

Elément dans le champ
a des contraintes

Eiément isolé du champ
b des contraintes

Mesure du déplacement | Mesure des déplacements ' Mesure des contraintes

dans 1 plan | dans 1 ou plusieurs plans
| et directions
c d e

Fig. 6. — Méthode de libération des contraintes.

des appareils de mesure et les mesures elles-mémes sont
entachées d’imprécisions. (Bonnechére [7] a réalisé des
essais avec différents instruments dans une méme roche
et sous des contraintes artificielles identiques. L’écart des
méthodes atteignait 20 % pour des instruments de méme
type et 50 % entre instruments différents).

Ces limitations ne signifient pas qu’il faille renoncer a
de telles méthodes mais qu’elles doivent étre conduites
avec soin. Dans la plupart des cas pratiques, la connaissance
de P'orientation des contraintes principales et le rapport
entre ces contraintes en ordre de grandeur constituent déja
une solide base de calcul. Cela peut étre obtenu par la
méthode de libération des contraintes.

II1.1.2 Rétablissement des contraintes

Ici également, il s’agit d’isoler un élément de roche et
de mesurer la déformation ainsi provoquée ; mais ensuite
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Saignée: Rétablissement de

Mesure a l'extensométre
de l'écartement de
repéres scellés a la
paroi rocheuse

l'écartement initial
au moyen d'un
vérin plat

rapprochement
des repéres

Variante avec jauges """ —=Jauge de contrainte
de contraintes &

Fig. 7. — Rétablissement des contraintes.

la création d’un champ de contrainte intérieur permet
d’annuler les déformations, en faisant I’hypothése que ce
champ de contrainte correspond au champ initial.

Pratiquement (Roberts [37]), I’essai le plus simple (fig. 7)
consiste & ouvrir une saignée dans la paroi rocheuse et a
mesurer le rapprochement de deux points situés de part
et d’autre de la saignée; un vérin plat scellé dans la
saignée permet de rétablir I’écartement initial, avec mesure
de la pression nécessaire. Deux saignées perpendiculaires
sont utilisées pour mesurer un état de contrainte bidimen-
sionnel pour autant que la direction des contraintes princi-
pales soit connue, sinon il faut une troisi€me saignée oblique
par rapport aux deux précédentes.

Cette méthode est également appliquée pour des essais
en forage a faible profondeur.

Un comportement élastique et isotrope constitue égale-
ment une hypothése fondamentale pour la méthode de
rétablissement des contraintes. Des irrégularités locales
de la roche ne jouent pas un réle considérable mais les
défauts de surface ont une influence importante sur les
mesures de déplacement.

II1. 1.3 Fracturation hydraulique et discage des carottes

La fracturation hydraulique (Fairhurst [15], Schonfeldt
[43], Haimson [19]) est utilisable en forage profond a

Section A-A
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p = pression dans le forage
Fig. 8. — Fracturation hydraulique.
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Fig. 9. — Discage des carottes de sondage. (document mis a
disposition par M. Panet [33]).

condition qu’une direction de contrainte principale soit
paralléle a I’'axe du forage.

La méthode consiste & mettre en pression une partie du
sondage isolée par un obturateur double, ce qui provoque
des contraintes de traction dans la roche périphérique.
Selon la grandeur du champ de contraintes naturelles et
selon la résistance a la traction de la roche parallélement
et perpendiculairement a I'axe du forage, une fissure se
développe perpendiculairement a la plus petite des con-
traintes principales (fig. 8). Lorsque la fissure est paralléle
a l’axe du forage, les contraintes principales mineure et
moyenne peuvent étre déterminées en direction et en
grandeur, alors que la contrainte principale majeure corres-
pond au poids de la couverture rocheuse (Fairhurst [15]).
Lorsque la fissure est normale a I’axe du forage, on peut
simplement en conclure que les plus grandes contraintes sont
perpendiculaires a I’axe du forage tant que le développement
de l'accroissement de la fissure ne peut pas étre observé.

La fracturation hydraulique ne suppose pas la connais-
sance des constantes élastiques, mais il est admis que la
roche ne présente que de faibles déformations plastiques
jusqu’a Plapparition de la fissure. Dans les roches trés
poreuses ou trés fissurées ainsi qu’a proximité de la surface,
la méthode n’est pas utilisable.

Lediscage des carottes de sondage (fig. 9) se produit quand
les contraintes radiales sur la carotte excédent les contrain-
tes axiales (Obert [31], Panet [33]). En connaissant la résis-
tance au cisaillement et le poids spécifique apparent de la
roche, il est possible, pour un sondage vertical, d’évaluer
les contraintes radiales avec la relation d’Obert et Stephen-
son [32].

Des recherches sont en cours pour remplacer la connais-
sance de la résistance au cisaillement par I’épaisseur des
disques des carottes qui en dépend. La méthode ne s’appli-
que qu’en rocher relativement homogéne et non dérangé,
c’est-a-dire essentiellement a grande profondeur. Jusqu’a
présent elle ne donne que des résultats utilisables comme
ordre de grandeur.

II1.1.4 Mesures de pression d’eau

Les pressions d’eau dans des pores ou des fissures
peuvent étre mesurées dans des nappes au repos et en
écoulement stationnaire ou non au moyen des mémes
instruments que ceux employés pour les sols (piézométres),
ou d’appareils pour la mesure d’écoulements en fissure.
A part les difficultés d’installation des appareils, I’inter-
prétation des mesures est souvent difficile en milieu discon-
tinu & 3 dimensions.



Méthodes de mesure de la
variation des contraintes
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Mesure directe
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états de contrainte
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contrainte omp on charge

Fig. 10. — Méthodes de mesure de la variation des contraintes.

II1.2 Mesure de la variation des contraintes

Comme l'indique le tableau (fig. 10), des variations de
contraintes peuvent étre établies a partir de mesures d’état
de contrainte a différentsintervalles et temps. Les méthodes
de mesure des contraintes évoquées au chapitre précédent
ne permettent que des mesures momentanées mais pas
continues sur une période d’observation (du fait de leur
principe ou pour des raisons instrumentales).

11 existe d’autres méthodes qui sont réservées a la mesure
directe de variation des contraintes (fig. 11).

II1.2.1 Cellules de contraintes

I1 en existe du type mécanique, hydraulique, photoélas-
tique (cylindre en plexiglas par exemple), électrique, (jauge
de contrainte, corde vibrante, capteur inductif) qui peuvent
étre placées entre la surface du rocher et ’ouvrage pour
ausculter la variation de contraintes causée par I'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. 11b). Les cellules
doivent étre bien fixées au milieu a ausculter, roche ou
élément d’ouvrage. En forage, il faut veiller a ce que la
rigidité de la cellule soit environ 4 fois plus grande que celle
de la roche — contrairement a ce qu’il fallait pour la
méthode de libération des contraintes — afin d’obtenir
une relation constante entre « contrainte en rocher —

a. Variation de contraintes par l'effet d'un ouvrage

k-l

: e
P === Cellule de contrainte
Avancement du en forages

tunnel

c. Variation de contraintes provoquant une modificaton de force

Cintre_métallique ety

ot
Cale de mesure.~|
-+~ de charge

Fig. 11. — Mesure de variation de contraintes.

contrainte dans la cellule » sur tout le domaine de con-
trainte (Peleg [34]). Comme les éléments de mesure tels que
les jauges électriques ont une sensibilité limitée, il faut
également veiller a ce que la rigidité de la cellule ne soit pas
trop grande. L’utilisation des cellules de mesure se limite
donc aux roches assez déformables ou marquant une
tendance au fluage. En outre, il faut admettre que la roche
se comporte élastiquement ou viscoélastiquement, ce qui
est aussi limitatif. Des influences locales jouent, encore une
fois, un roéle considérable. Lorsque 1’on place les cellules
entre roche et ouvrage (fig. 11a) il faut se méfier de Ieffet-
volite.

Mesure du comportement
contrainte — déformation

l

Déformabilité Résistance Valeurs
I | caractéristiques
| «Index »
Chargement Chargement Résistance Forabilité et
statique dynamique au cisaillement essai de minage

d'influence

Choix du domaine

Fig. 12. — Mesure du comportement contrainte — déformation.



Mesure de la déformabilité
sous chargement statique

Essai Essai Essai au
de charge au vérin dilatométre
avec plaques plat de forage

Essai Essai Mesure
en chambre de chargement de relaxation
de compression annulaire en tunnel

Augmentation du domaine d'influence

>

Fig. 13. — Mesure de la déformation sous chargement statique.

II1.2.2 Cales de force

Des mesures de force (fig. 11c) sur des cintres ou des
tirants d’ancrage permettent d’évaluer des changements
dans I’état des contraintes (Hartmann [21]).

II1.3 Mesure des relations contrainte-déformation

II1.3.1 Généralités

La mesure des relations contrainte-déformation est un
des grands problémes de la mécanique des roches, surtout
si I’on considére la résistance comme cas limite de la
déformabilité. Il est clair que, mis a part les essais ou la
résistance est prise simplement comme valeur caractéris-
tique « d’index », les mesures de résistance doivent s’accom-
pagner de mesures de déformation pendant tout le cycle
de chargement jusqu’a la rupture. La résistance est évidem-
ment essentielle pour I’état d’équilibre, mais elle ne permet

pas d’analyser complétement le comportement d’un
ouvrage.

Les différentes méthodes de mesure des relations con-
trainte-déformation se distinguent par le systéme d’appli-
cation des charges (fig. 12).

111.3.2 Essais sous chargement statique

C’est la grandeur de la zone d’influence qui constitue la
principale variable de ces essais (fig. 13).

Les essais de charge avec plaques (Coates et al. [11],
Bovet et Descoeudres [8], Dodds [13], Stagg [48]) consis-
tent a charger une plaque circulaire rigide au moyen d’un
vérin hydraulique prenant appui contre la paroi opposée
d’une galerie. La déformation est mesurée, au fur et a
mesure de P’application de cycles de charges croissant ou
décroissant, sous la plaque a la surface et éventuellement
en profondeur aussi bien qu’a distance de la plaque. La

zZ,

N | —— LT

LEGENDE :

P : plaques d’appui
V : vérin

C : capteurs

D =distance entre les plaques Fig. 14. — Schéma du dispositif pour
R=rayon des plaques essais de charge utilisé par le labora-
toire de géotechnique de ’EPFL.




a. Essai a la plaque ( réaction par tirant)

_Téte d'ancrage

_Vérin

Bloc de charge
en béton

Tirant

_Scellement

b. Essai au vérin hydraulique

__Réservoir

i_ﬂ— — Pression

"~~_ Vérin plat Freyssinet

Fig. 15. — Essais de charge.

figure 14 montre & titre d’exemple le dispositif utilisé par
le Laboratoire de géotechnique de I’Ecole polytechnique
fédérale de Lausanne avec deux plaques diamétralement
opposées et mesures a distance a la surface du rocher.

Dans ces essais, la surface des plaques est normalement
inférieure 4 1 m?2, la contrainte appliquée est de I’ordre de
100 kg/cm? au maximum. La zone de roche sollicitée par
I’essai se limite a la zone superficielle et méme si la pression
appliquée correspond a celle de I’ouvrage les déformations
seront différentes & cause de la différence des zones d’in-
fluence. La décompression, l’altération superficielle ou
naturelle et les défauts locaux ont une incidence énorme sur
les résultats d’essai. Les mesures a distance de la plaque,
moins dispersées, remédient trés partiellement & ces incon-
vénients.

Deux autres dispositifs (fig. 15) constituent des variantes
utilisant soit un tirant d’ancrage comme réaction d’appui
dans les cas ou I’on travaille a Iair libre (fig. 15a), soit un
vérin plat comme systéme de charge dans une saignée
(fig. 15b) (Rocha et al. [39], Miiller [30]) ce qui présente
I’avantage d’éliminer partiellement les défauts de surface
mais I'inconvénient de solliciter la roche dans une direction
souvent différente de celle de la charge de 'ouvrage.

Les essais de charge en forage sont une adaptation des
essais précédents a la géométrie du forage, avec la possibi-
lit¢ de mesurer la déformabilité en profondeur.

Le dilatométre (Rocha [38], Stagg [48], Goodman [18])
(fig. 16a) permet la mise en pression de la roche jusqu’a
150kg/cm? au moyen d’une membrane souple avec mesure
de la dilatation du diamétre dans une ou plusieurs direc-
tions sous chargement radial.

Le dispositif mis au point par Goodman [18] (Stowe [49])
(fig. 16b) utilise au contraire des plaques rigides qui con-

Dilatométre

Ressort.

_Liquide sous pression

Vérin a plaques ( type Goodman )

Plagues d'acier
-/ rigides

Fluide sous pression | __{—

Fig. 16. — Mesures de déformabilité en forage.

Mesure des | f : A Membrane étanche
déformations -
dans la roche

Mesure des variations

de diamétre
Béton )
Membrane étanche
Fig. 17. — Essai en chambre de compression.

centrent la charge dans une direction et permettent de
monter a des contraintes élevées de ’ordre de 650 kg/cm?.

Avec ces instruments, il est possible de réaliser rapide-
ment un grand nombre d’essais, et de plus dans un sondage
qui sert lui-méme & la reconnaissance. Il est également
possible d’analyser statistiquement la déformabilité du
massif rocheux, le cas échéant d’établir des corrélations avec



e

Fig. 18. — Essai de charge annulaire (document mis a disposi-
tion par le US Bureau of Reclamation [51]).

.ﬂ'\f‘\f‘\vmf"‘\{"\

D e B
Postition variable

Emetleur d’ondes
(par ex. explosion )

T Position variable

£ Récepteur
(géophone)

E’J Position variable .

Posmon variable

Fig. 19. — Mesures de réfraction sismique. Disposition de
r émetteurld ondesfetfdeslrécepteurs.

Fig. 20. — Essai de cisaillement direct.
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des essais de charge avec plaques et d’apprécier 1’aniso-
tropie de la roche. Le vérin Goodman permet en outre,
si la résistance de la roche n’est pas trop élevée, d’évaluer
cette derniére. Pour éviter dans une certaine mesure les
inégalités des parois du sondage, la perforation doit étre
conduite avec beaucoup de soin. Mais de toute fagon,
il n’est pas possible d’éviter la décompression ni la petitesse
du volume de roche auscultée qui peut faire douter de la
représentativité de I’essai. Le dilatométre ne peut étre utilisé
que dans des roches relativement déformables. Le vérin
Goodman présente I'inconvénient que 1’état de contrainte
n’est pas clairement défini. 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. 17) consistent & mettre en
charge une portion de galerie isolée par deux masques en
béton définissant un cylindre (trois a quatre fois plus long
que large) qui est progressivement soumis & une pression
intérieure hydraulique et dont on mesure les déformations
de diamétre. Dans I’hypothése d’un milieu élastique et
isotrope, la mesure des déformations et de la pression
suffit a2 définir la déformabilité du massif. Des extenso-
métres peuvent compléter les mesures superficielles par des
mesures de déformation dans le massif.

A cet égard, les essais de charge annulaires (Wallace et
al. [51], Stagg [48]) (fig. 18) sont plus indiqués : des vérins
plats s’appuient sur des cintres agissant par I'intermédiaire
d’une couche de béton répartissant la charge sur la surface
de la roche qu’on peut ainsi charger jusqu’a 70 kg/cm?
environ, alors que I’eau de la chambre de compression ne
permet guére de monter a plus de 50 kg/cm2. Dans les
essais annulaires le rapport de la longueur au diamétre est
ramené a 2/1 ou 1/1.

L’avantage de ces deux derniers types d’essai est évidem-
ment d’intéresser une zone de roche assez importante. Pour
certaines galeries I’essai est méme en vraie grandeur alors
que pour un appui de barrage une extrapolation reste
nécessaire. Le cofit exorbitant de ces essais réduit notable-
ment leur portée pratique.

La mesure de relaxation en tunnel (Kruse [25]) se fonde
sur I’effet d’une modification dans le champ de contrainte.
Si I’on connait la distribution des contraintes avant le
percement du tunnel, et que ’on peut mesurer les déforma-
tions au moment de I’excavation, il est possible de calculer
la relation contrainte-déformation de la roche en décom-
pression dans I’hypothése d’un comportement élastique ;
cette hypothése est évidemment trés discutable surtout a
proximité de la surface du tunnel (encore que 1a des mesures
en profondeur permettent une correction). L’anisotropie
de la roche n’est en outre pas prise en compte et la mesure
du champ de contrainte primaire est souvent imprécise.

1I1.3.3 Essais sous chargement dynamique

Les essais de sismique-réfraction (par ex.: Stagg [48],
Simmons [46]) représentent la méthode la plus connue de
prospection géophysique. De ce fait, on n’en rappellera
ici que les aspects principaux : les ondes sont engendrées
dans le milieu & prospecter au moyen d’une explosion,
d’un choc ou d’un oscillateur électro-mécanique. La figure
19 montre quelques dispositions possibles pour I’émetteur
et le récepteur. La sismique-réfraction permet de délimiter
géométriquement différentes formations dont la déforma-
bilité est bien distincte, pour autant que la géométrie ne
soit pas trop compliquée. Les renseignements obtenus
sont plus qualitatifs que quantitatifs dans la mesure ou les
contraintes exercées dans le milieu sont trés faibles (voir



Fig. 21. — Essai de cisaillement direct a grande échelle au
barrage de Krasnoiarsk, URSS (document mis a disposition par
P. D. Evdokimov {14]).

p. ex. Walsh [52]), ce qui conduit & sous-estimer la défor-
mabilité, d’autant plus que les fractures remplies d’eau
propagent les ondes longitudinales de fagon semblable a
la roche intacte. Si ’on exprime la déformabilité par un
module d’élasticité, on a de la peine & mesurer en complé-
ment le coefficient de Poisson, car les ondes transversales
sont difficiles a identifier.

Parmi les autres méthodes de prospection géophysiques
il faut noter les mesures ultrasoniques ou I'on observe
également la propagation d’ondes et les mesures de résis-
tivité électrigue qui permettent de distinguer les zones
altérées et non altérées d’un massif ou de déceler des cavi-
tés de dissolution (Scott et al. [44], Gabillard et al. [16]).

II1.3.4 Mesures de résistance

Il s’agit généralement de la mesure de la résistance au
cisaillement sur éprouvettes de volume limité de roche
comportant ounon une discontinuité. L’essai de cisaillement
direct est le plus pratiqué, mais il est possible également
d’effectuer des essais triaxiaux ou de torsion. La figure 20
schématise I’essai classique (Schnitter [42], Baldovin [2])
ou la section de cisaillement du bloc est de I'ordre du
m? au maximum. La figure 21 montre toutefois jusqu’a
quelles dimensions peuvent aller certains constructeurs.

La dimension étonnante de ces essais n’est d’ailleurs pas
une garantie de la validité des résultats dans les cas ou la
surface de discontinuité n’est pas plane a grande échelle,
ce qui affecte la résistance au cisaillement globale. En
outre, il est difficile d’analyser la progression de la rupture
et la répartition des contraintes sur le plan de cisaillement.

La figure 22 donne un exemple d’essai triaxial (Gilg [17])
in situ ou les contraintes sont appliquées par vérins plats.
Des essais sur éprouvettes prismatiques a 3 contraintes
principales différentes sont également utilisés.

Les essais de forabilité et de minage sont des mesures
de résistance ou I’on utilise en principe les mécanismes de
la méthode d’excavation a échelle plus ou moins réduite.
Plus I’échelle est réduite, plus les résultats d’essais doivent
étre examinés avec circonspection.

Fig. 22. — Essai triaxial in situ.

II1.3.5 Mesure de valeurs caractéristiques (Index)

Par définition il s’agit de mesures simples et rapides
destinées a fournir des valeurs indicatives que 1’on cherchera
a corréler avec des propriétés complexes de la roche. Les
valeurs simples seront alors des valeurs d’index de celles
plus complexes. A titre d’exemple, on peut citer :

— la vitesse de pénétration d’une sondeuse est une
valeur d’index pour la résistance & la compression
simple

— le ressaut du sclérométre en relation avec le poids
spécifique apparent est une valeur d’index pour la
résistance et le module d’¢élasticité

_Moteur pour magasin a film
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Fig. 23. — Caméra de forage.



— la dureté, la résistance a la compression simple et
la texture pétrographique sont des valeurs d’index
pour l'avancement et I'usure de machines a forer
(Deere et al. [12], Rutschmann [41])

— le coefficient RQD d’aprés Deere et Miller [12] ou le
pourcentage de carotte récupérée sont des valeurs
d’index pour la structure rocheuse.

1.4 Mesure de la structure du massif rocheux

Les mesures in situ les plus anciennes concernent I’orga-
nisation de caractéres géologiques et minéralogiques dans
I’espace. Elles demeurent aujourd’hui comme hier indis-
pensables. L’observation de la morphologie et des affleure-
ments, I’étude statistique de la distribution spatiale des
discontinuités des massifs rocheux, ’examen des carottes
de sondage ou de puits et tranchées se complétent actuel-
lement de quelques méthodes plus récentes. La caméra de
sondage (Lundgren et al. [29], Halstead et al. [20]) (fig. 23)
permet de prendre des photographies ou des images télé-
visées, ou I'orientation est repérée.

11 est utile de rappeler que pour éviter des erreurs gros-
siéres dans linterprétation d’une structure rocheuse, la
méthode d’observation doit tenir compte du caractére
tridimensionnel du massif : par exemple, les sondages de

Mesures de déformation

But Appareil
Déformation a grande Mesures  topographi-
échelle a la surface, en > ques directes ou photo-
galerie (y compris profi grammétrie, fils d’invar

lerie ( i fil étrie, fils d'i
de la galerie) entre plusieurs points
Déformation de profil . . —_
de galerie —3 | Tiges micrométriques
Déformation linéaire a ExtensomeirelaRunmol
I'intérieur de la roche, |=—p plusieurs points
ouverture de fissures
Déformation plane (rota- Eggg?:g?egisbﬁ;sm%:
t.'°?.) L] dans I'espace, |==p> fixes, souvent combinés
a l'intérieur de la roche TS G
Variation de déforma- Di hoto-élasti-
tion ou de contrainte & |==p qLI]Se(;UES Gl L
petite échelle
Bande de cisaillement
(conducteur électrique
— fragile)
Phénomeénes de rupture
ou grandes déforma-
tions
’ Microsismique (étude
ultrasonique de bruits
liés a la fissuration)

Fig. 24. — Mesures de déformation.
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reconnaissance ne doivent pas tous étre implantés dans un
méme plan ou des plans paralléles. Tant pour les mesures
que pour l’extrapolation de volumes limités observés a
toute la structure, la collaboration d’un géologue expéri-
menté est indispensable.

III.5 Mesure de déformations

Les mesures de déformations interviennent soit pour la
surveillance de massifs rocheux instables, soit pour le
contr6le du comportement de la roche pendant et aprés la
construction d’ouvrages (Rescher [36]), soit enfin comme
composantes de mesures de contrainte-déformation (Rouse
et al. [40], Pincus [35]). Le ro6le essentiel de I'ingénieur est
d’adapter I'instrument aux variables & mesurer en ce qui
concerne les dispositions générales, la mise en place, la
sensibilité, la précision et la stabilité dans le temps. Le
choix de I'appareillage est toujours lié aux problémes
d’installation dont les difficultés ne seront pas traitées ici.

La figure 24 récapitule les principales mesures de défor-
mation en reliant les buts a atteindre aux appareils corres-
pondants. Les plus récents développements concernent :

— les inclinométres reposant sur le principe d’inertie

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

II1.6 Mesure de la perméabilité

La perméabilité d’un massif rocheux est dictée par I’écou-
lement dans les discontinuités plus que par la perméabilité
de la roche elle-méme. Mesurée en forage par essais d’eau,
elle s’exprime en unités Lugeon (absorption d’un litre par
meétre de forage et par minute sous une pression de 10 kg/
cm?). Dans des cas spéciaux, on peut recourir a lair
comprimé en massif rocheux sec trés fissuré. Des essais de
pompage avec observation du rabattement dans plusieurs
forages ou des essais avec colorants sont d’un emploi assez
fréquent. Dans tous les cas, chaque essai doit étre inter-
prété en relation avec la structure du massif rocheux, dans
la mesure du possible. (Louis et al. [28], Holzlohner [22],
Snow [47], Wittke et al. [53]). L’anisotropie du massif joue
un roble essentiel sur le systéme d’écoulement. Actuellement
il n’est possible de traiter analytiquement des problémes
avec anisotropie tridimensionnelle que d’une maniére ap-
proximative.

IV. Conclusions

Le calcul et la conception d’ouvrages en rocher nécessi-
tent des mesures in situ qui ont été présentées en six caté-
gories relatives aux différents éléments de 1’analyse méca-
nique. Les méthodes de mesure actuelles et les appareils
correspondants permettent, d’une fagon générale, d’obtenir
les renseignements désirés.

11 faut toutefois veiller a adapter aussi précisément que
possible la méthode de mesures aux paramétres recherchés
tout en considérant les limitations. Les principales sources
d’erreurs ou d’imprécision dans les mesures et leur inter-
prétation sont a imputer :

1) aux hypothéses simplificatrices faites sur le massif
rocheux telles que [I’élasticité, I’isotropie, I’homo-
généité et la continuité ;

2) a I’hypothése de représentativité, souvent douteuse,
méme sur d’assez importantes éprouvettes d’essai in
situ ;



3) aux difficultés pratiques de mise en place des appa-

reillages.

La plupart des méthodes de mesures devraient encore

étre améliorées sous tous ces aspects. Il est aussi conce-
vable que des méthodes complétement nouvelles s’élabo-
rent et se développent. La libre information et la publica-
tion d’expériences faites en matiére d’essai in situ, parti-
culiérement si ces expériences sont régatives, constituent
une contribution importante a la progression des idées et
des techniques en ce domaine.
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Spannungsmessungen im Fels
Von Prof. H. Grob, Zirich

1. Einleitung

Eine der wesentlichen Aufgaben des Instituts fiir Strassen-
und Untertagbau der ETH Ziirich ist es, dem praktisch titigen
Ingenieur Hilfsmittel zur Bemessung von Bauwerken unter
Tag zur Verfiigung zu stellen. Da es sich in den meisten Fallen
um langgestreckte Hohlrdume handelt (Stollen, Tunnel, Ka-
vernen), ist es zuldssig, als statisches Modell eine Scheibe zu
betrachten, die normal zur Lingsachse des Bauwerkes liegt.
Diese Scheibe (Bild 1), vor dem Bau noch ungelocht, wird an
ihren Rdndern von den in der Scheibenebene wirkenden
Spannungen oy, o; und 7., belastet, die dem urspriinglichen,
dem primdren Spannungszustand entsprechen, wie er vor dem
Bau im Gebirge herrscht. Der Bau, d.h. zundchst der
Felsausbruch, kommt einer Lochung der Scheibe gleich.
Damit verbunden sind Formdnderungen und Spannungsumla-
gerungen rund um den Hohlraum. Hingegen dndern sich die
Spannungen ldngs der Scheibenrdnder nicht, solange deren
Abmessungen im Verhidltnis zum Hohlraum gross genug
gewihlt 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 primdren Spannungszustandes sind
neben dem Eigengewicht der Scheibe die eigentlichen Lastgros-
sen des Problems, welche auch wirklich bekannt sein sollten.
Thre Bestimmung stOsst aber auf erhebliche Schwierigkeiten.

Bei flachem Geldinde und homogenem Material kann man
wenigstens die Vertikalspannung o. einigermassen zutreffend
aus dem Gewicht der Uberlagerung ableiten und als Haupt-
spannung annehmen. Schon bei geneigtem Terrain aber muss
mit einer Drehung der Hauptspannungsrichtung gerechnet
werden. Noch grossere Probleme ergeben sich bei der Ermitt-
lung des Seitendruckes oy. Er ist bisher gezwungenermassen
aus der Bedingung abgeleitet worden, dass das elastisch
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gedachte Material unter der Vertikallast sich seitlich nicht
ausdehnen kann. Die Seitendruckziffer 4 hdngt unter solchen
Voraussetzungen einzig von der Poissonzahl » ab. Andere,
z.B. tektonische Einfliisse oder Inhomogenititen im Grossbe-
reich konnen somit nicht erfasst werden, obwohl sie das
Spannungsbild sehr stark verdndern. Im allgemeinen konnen
also nur Messungen helfen, d.h. Spannungsmessungen im
Fels. Im folgenden werden die zwei wichtigsten Verfahren,
ndmlich die Methode der teilweisen und jene der vollstindigen
Entspannung besprochen. Beide Methoden setzen elastisch
isotropes und homogenes Felsmaterial in der Umgebung des
Messpunktes voraus.

2. Die Messung des priméiren Spannungszustandes

Um den primdren Spannungszustand zu ermitteln, muss
die Messstelle aus dem Storbereich des Hohlraumes (Erkun-
dungsstollen, Tunnel, Kaverne) in den ungestorten Fels ver-
legt werden. Somit spielt sich der Messvorgang zwangsldufig
am Grunde eines Bohrloches ab. Die Linge des Bohrloches
soll dabei etwa dem doppelten bis vierfachen mittleren Radius
des Hohlraumes entsprechen. Die Messung lauft nach folgen-
dem Schema ab (Bild 2).

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

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

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

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

5 Entnahme des Hohlkernes samt Messgerdt. Durch spitere
Ablesungen kann allentalls eine weitere, verzogerte Ausdeh-

Bild 1 (links). Der primére Span-
nungszustand und das statische
System der Tunnelstatik
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Bild 2 (rechts). Das Vorgehen bei I_-_ __—,%.

der Ermittlung des primédren Span-
nungszustandes durch Messungen
in einem Bohrloch (Prinzip der
vollstindigen Entspannung)
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Bild 3. System CSIR; Anordnung der Rosetten mit den Dehnmessstrei-
fen an der Bohrlochwand

Dehnmesssireifen

nung des Kernes, die sog. elastische Nachwirkung gemessen
werden.
Im Institut werden gegenwirtig zwei verschiedene Mess-
gerite gebraucht, die beide in das Schema passen, sich jedoch
in der Messtechnik unterscheiden.

2.1 CSIR-Gerdt (Council for Scientific Industrial Research)

Dieses Gerdt 1] enthdlt drei Kolben, die pneumatisch in
Radialrichtung ausgefahren werden konnen. Zwei dieser Ko!-
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 ldsst sich
jeweils mit einfachen Gleichungen der ebene Spannungszu-
stand am betreffenden Punkt der Bohrlochwand gewinnen.
Ferner konnen nach den Beziehungen der klassischen Elastizi-
tatstheorie aus den drei Messpunkten die sechs Komponen-
ten des rdumlichen Spannungszustandes ermittelt werden. Das
Achsensystem x, y, z ist auf das Bohrloch bezogen. Die Ergeb-
nisse werden deshalb iiblicherweise auf andere Koordinaten-
systeme transformiert und insbesondere die Hauptachsen des
Spannungszustandes bestimmt.

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

Bild 4. System CSIR, Konstruktion TSETH/Huggenberger. Messkopf,
Anzeigegerit, Kabelrolle und Druckluftfiasche

fen sehr genaue Messresultate ergibt. In den meisten Fillen
handelt es sich um Messungen von beschriankter Dauer, so
dass eine nicht ganz befriedigende Zeitstabilitit der Dehn-
messstreifen nicht stort. Anderseits bringt die kleine Messldn-
ge den Nachteil mit sich, dass lokale Inhomogenititen, z.B.
grobkornige Kristalle, die Ergebnisse bereits verfédlschen kon-
nen. Ferner stellt das Kleben hohe Anforderungen an die
Sauberkeit der Bohrlochwand. Besonders in leicht tonigem
Fels bereitet es einige Miihe, 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 Durchmessergerites sei das am Institut
[2] entwickelte Messgerdt vorgestellt, welches in sechs ver-
schiedenen Richtungen die Anderung des Innendurchmessers
eines Bohrloches mittels induktiven Weggebern misst. Der
Vorteil dieser Methode liegt darin, dass die grossere Messldn-
ge weniger empfindlich ist auf lokale Unregelmaéssigkeiten des
Gesteins, und dass das Geridt keine hohen Anspriiche an die
Qualitdt der Lochwandung stellt. Auch sind die Geber lang-
zeitstabil. Da jedoch das Gerit ausschliesslich Deformationen
senkrecht zur Bohrlochachse misst, konnen nur drei unabhén-
gige Grossen zur Bestimmung der sechs Komponenten des
Spannungstensors ermittelt werden. Man kann zeigen, dass
zur Bestimmung des totalen Spannungstensors drei verschie-
den gerichtete Bohrungen notwendig wiren. Um jedoch
bereits aus einem Bohrloch moglichst viel Informationen zu
erhalten, schien es uns zweckmdssig, die Achsialdehnung mit
einem anderen Geridt zu messen. Der Spannungszustand ergibt
sich dann bereits aus zwei zueinander schiefen Bohrlochern.

Bild 5. links: Aufgetrennter Bohrkern (Sandstein) mit geklebten Rosetten; rechts: Bild einer Rosette mit 3 Messstreifen (Vergrosserung)
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Bild 6. Funktionsschema der D6-Sonde, ISETH

Bild 7. D6-Sondemit Einfithrrohr und Anschlusszum Gestinge und Kabel

Bild 8. Bohrlochmarkierungsgerit L 3, ISETH

Die D6-Sonde besteht aus zwei Teilen, dem Messkopf
und dem Verspannteil (Bild 6), welche im Einsatz nicht
miteinander verbunden sind. Wahrend dem Einschieten mit
dem Gestdnge liegen beide geschiitzt in einem Einfiihrrohr
(Bild 7), aus welchem sie erst direkt vor der Messstelle ins
kleinere Loch gestossen werden. Fiir das Umbohren muss das
elektrische Verbindungskabel entfernt, das Gerdt mit einem
Zapfen vor dem Bohrwasser geschiitzt und das Kabel fiir die
zweite Messung wieder angeschlossen werden. Wiirde dann der
vielpolige Stecker direkt in den Messkopf geschoben, so
bestiinde Gefahr, letzteren zu verschieben, wobei die Messung
angesichts der verlangten Genauigkeit beeintriachtigt wire.
Um diese Gefahr auszuschliessen ist der Verspannteil als
Puffer vorgeschaltet. Auch beim CSIR-Gerdt muss librigens
das Kabel beim Uberbohren entfernt und nachher wieder ein-
gesteckt werden. Gut klebende Messstreifen sind aber gegen
allfdllige Erschiitterungen des Gerites weniger empfindlich.

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

Bild 9. Messung des ebenen Spannungszustandes an einer Felswand mit
dem Prinzip der vollstindigen Entspannung
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150 mm an die Oberfliche des Bohrloches und macht gleich-
zeitig mit einem Kornerstab aus Invarstahl konische Ein-
driicke, wodurch auf der Bohrlochwand Messlingen /, defi-
niert werden. Der iiberbohrte und herausgeholte Kern wird
spater aufgespalten, so dass die Abstandsdnderungen zwischen
den KoOrnungen mit einem Deformeter festgestellt werden
konnen.

3. Spannungsmessung an einer freien Felsoberfliche

Solche Messungen werden vor allem an der Leibung eines
Tunnels, Stollens oder einer Kaverne zur Bestimmung des
sekundidren Spannungszustandes durchgefiihrt. An einer freien
Oberfliche hat man es mit einem ebenen Spannungszustand
zu tun (Bild 9). Da keine Sprengwirkungen storen (Risse und
Auflockerungen), eignet sich die Leibung eines gefrdsten
Tunnels ideal fiir 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 Messldangen (Seiten und Diago-
nalen des Quadrates), die nun mit einer Prézisionsuhr ausge-
messen werden. Anschliessend werden die Bolzen zentrisch
umbohrt und der Bohrkern mit einer Linge etwa des doppel-
ten Durchmessers abgetrennt. Damit wird der Kern mit
den Messbolzen vollstindig entlastet. Eine zweite Ausmes-
sung der Messlingen erlaubt eine Differenzenbildung und
somit die Ermittlung der Dehnungen. Da von den sechs Mess -
werten nur fdrei voneinander unabhingig sind, verfiigt man
zum Fehlerausgleich und zur Kontrolle iiber drei iiberzdhlige
Werte. Die Deformationsgrossen werden einfach durch das
Hooksche Gesetz in Spannungen umgerechnet.

4. Bemerkungen zur Umrechnung der Messgrossen in
Spannungen

Bei den besprochenen Messverfahren handelt es sich
durchwegs um die Messung von Deformationsgrossen, die bei
der vollstindigen Entspannung eines Bohrkernes auftreten.
Um den Spannungszustand zu erhalten, ist nach den Gesetzen
der klassischen Elastizitdtstheorie vorzugehen, und vorgingig
ist der E-Modul und die Poissonzahl des Gesteins im Labor zu
bestimmen. Im Falle der Messungen in einem Bohrloch mit
dem CSIR-Gerdt oder der D6-Sonde geht man von dem
Spannungsfeld aus, das in der Umgebung eines kreisformigen
Loches herrscht. Da dieses Spannungsfeld sich in Funktion
der Komponenten des primdren Spannungszustandes aus-
driicken ldsst, kann man auch die Dehnungen der Bohrloch-
wand oder auch die Durchmesserinderungen des Bohrloches
(iber das Hooksche Gesetz) in Funktion der gesuchten
Spannungskomponenten angeben. Die Berechnungen sind
etwas umstdndlich, so dass wir uns mit einem Hinweis auf die
einschldgige Literatur [3] begniigen wollen. In unserem Insti-
tut fithren wir die Umrechnungen, Koordinatentransformatio-
nen und die Ermittlung der Hauptspannungen mit einem
Computerprogramm durch.

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

5. Einige Messergebnisse

Im gefriasten Richtstollen des Sonnenbergtunnels haben
wir 1970 zum ersten Mal Spannungsmessungen mit dem
CSIR-Geridt durchgefiihrt. Nach anfinglichen 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 fiir die drei Rosetten mit den
insgesamt neun Straingauges fiir jede Messstelle angegeben.
Die Zahlen bedeuten Dehnungen, welche tibersichtshalber um
den Faktor 10° vergrossert angegeben sind. In der unteren Ta-
bellesind die bereits auf das Koordinatensystem (A4, H, V) bezo-
genen Spannungskomponenten angegeben. Die Abweichungen
der einzelnen Werte fiir 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 oxr etwa doppelt so gross ist wie die
beiden anderen Spannungskomponenten o4 und ov. Wir
haben also in Richtung A (quer zur Tunnelachse) eine
Seitendruckziffer von Ax = 2. Auf die Interpretierung dieser
Ergebnisse wird in [5] ndher eingegangen.

Zu dhnlichen Ergebnissen sind wir ilibrigens auch bei
Messungen in Ziirich am Central gekommen (Bild 11). Die
Seitendruckziffer A 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.
grossere Streuung der Werte erkldren kann. Auch liegen die
Messstellen zu wenig weit ab vom Hohlraum, als dass man
streng vom primdren Spannungszustand sprechen konnte.

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 13, Durchmesserinderungen eines Bohrloches in Funktion des
primdren Spannungszustandes fiir elastisches und elastisch-plastisches
Material
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Bild 11. Ergebnisse von Spannungsmessungen in Ziirich
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Uberlagerung kénnen die Spannungsumlagerungen infolge der
Bohrung (teilweise Entspannung) das Material iiber die Elasti-
zitdtsgrenze hinaus beanspruchen und bleibende Deformatio-
nen bewirken. Unsere Deformationsmessungen ergeben dann
zu grosse Werte. Bild 12 zeigt, wie mit zunehmendem primaé-
rem Spannungszustand rund um das Bohrloch immer grossere
Gebiete plastifiziert werden.

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

In Bild 13 sind fiir den Punkt P3 die absoluten Grossen
der Durchmesserinderungen U (bezogen auf den Bohrloch-
durchmesser #) in Funktion des primdren Spannungszustan-
des oy/0,* dargestellt. Der Wert o, = o,* bedeutet dabei
die Elastizititsgrenze des Systems und betrdgt fiir das gewihl-
te Modell o,* = 42,0 kp/cm?. Die mit Dreiecken gekenn-
zeichneten Kurven zeigen deutlich, dass beim Erstellen des
kleinen Bohrloches (teilweise Entspannung) mit zunehmender
Intensitidt des primiren Spannungszustandes die Deformatio-
nen fiir elastisch-plastisches Materialverhalten stark von den-
jenigen fiir rein elastisches Material abweicht. Diese Differenz
erkldrt sich aus der Lage des Punktes im stark plastifizierten
Bereich.

Die Verformungen fiir die vollstindige Entlastung durch
das Umbohren sind durch die Kurven mit Kreisen dargestellt.
Hier zeigt sich fiir den betrachteten Punkt nur ein geringer
Unterschied zwischen plastischem und elastischem Material-
verhalten. Die Untersuchungen haben weiter ergeben, dass
dieser Unterschied richtungsabhingig ist, jedoch fiir alle
Richtungen mit zunehmendem Umbohrungsradius abnimmt.
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Aufschlusse zur Feststellung der Art und der Eigenschaften des Baugrundes

Von Hans Jiirgen Lang, Prof. fir Grundbau und Bodenmechanik an der ETH Zirich

Im Rahmen dieses Vortrages mochte ich einige allgemei-
ne Aspekte von Aufschlussarbeiten zur Feststellung von Art
und Eigenschaften des Baugrundes beriihren. Es kann nicht
ausbleiben, dass ich dabei Dinge anspreche, welche teilweise
als Selbstverstidndlichkeiten erscheinen. Es ist aber zu beriick-
sichtigen, dass in der Praxis lingst nicht alle Aufschlusskam-
pagnen zur Erkundung des Baugrundes zweckméssig angelegt
und interpretiert werden.

Zunichst sei die alte Forderung wiederholt, dass Bau-
grunderkundungen problemorientiert angelegt werden sollen,
um ein Maximum an realen Aussagen zu liefern. Es geniigt
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 allfdllige mogliche Projektvarianten kennen und
insbesondere auch dariiber in Kenntnis gesetzt werden, welche
Anforderungen beispielsweise an die Fundation gestellt wer-
den. Damit ist bereits auch angedeutet, dass eine Baugrunder-
kundung moglichst auch zeitlich so frith erfolgen soll, dass
Varianten iiberhaupt noch moglich sind. Offenbar geniigt es
also nicht, einfach beispielsweise 4 Bohrungen ausfithren zu
lassen und dann gelegentlich spdter einmal vom Ergebnis
Kenntnis zu nehmen.

Eine ndchste 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-
stiitzung zu geben. Es ist aber befremdlich, feststellen zu
miissen, wie oft das Bohrgut zwar geologisch identifiziert, aber
sonst nicht weiter verwertet wird. So wertvoll, ja unerldsslich
die geologische Identifikation ist, der Ingenieur muss die
Eigenschaften des Baugrundes wenigstens annihernd quantifi-
zieren konnen. Da vermogen Untersuchungen von Bodenpro-
ben, und seien es auch nur Kornverteilungen mangels anderer
Moglichkeiten, wesentlich zu helfen. Feldversuche diirfen hier
nicht unerwidhnt bleiben, wobei ich im besonderen eine
vermehrte Anwendung des Standard Penetiation Test anregen
mochte. Die drei Fille A, B und C in Bild 1, die durchaus
keine Einzelfille sind, sind ein Beweis dafiir, 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, 1IGB ETHZ, an der Tagung der Schweizerischen Ge-
sellschaft fiir Boden- und Felsmechanik vom S. November 1971 in
Bern.
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Keine der angesetz-
ten Bohrungen wurde bis auf den
Fels weitergefiihrt, so dass die Beur-
teilungsgrundlage fiir das

tierte Bauwerk nicht geniigte

Maximum an Informationen herauszuholen. In jedem der drei
Fille wiren diese spiter dringend erwiinscht gewesen.

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

Auch die bekannten, an sich in vielen Fillen bewidhrten
Richtwerte fiir Erkundungstiefen vermogen nicht, das Orien-
tieren der Erkundung nach dem Problem zu ersetzen. In Bild 4
sind als Beispiel die Richtwerte nach Hvorslev fiir Streifen-
und Einzelfundamente sowie Platten aufgefiihrt. Schon der
Verlauf der senkrechten Druckspannungen unter dem kenn-
zeichnenden Punkt eines rechteckigen Fundamentes (Bild 5)
ldsst erkennen, dass die Aussagen nicht identisch sind: Bei
dem quadratischen Fundament (a:b = 1) werden in der
vorgeschlagenen Erkundungstiefe von 1,554 noch 14% der
effektiven Zusatzbelastung tibertragen, wihrend dieser Wert
beim unendlich langen Streifenfundament in der Tiefe 2,0 b
mit 29% etwa doppelt so hoch liegt. Ist die Méachtigkeit der
zusammendriickbaren Schicht begrenzt (in Bild 6 mit 2,5 ),

Fall A

Baugrube F=5000m® t=8m

6 Sondierbohrungen, total 83 m

Anzahl untersuchte Bodenproben : keine

Fall B

Abwasserkanal L= 1900m

26 Sondierbohrungen, total 248m
Anzahl untersuchte Bodenproben : keine

Fall C

Abschnitt Nationalstrasse (mit 3 Briicken)

L = 1400 m

42 Sondierbohrungen, total 569 m
davon 271 m im lockergestein

Anzahl untersuchte Bodenproben : keine

Bild 1. Drei Beispiele,
Anordnung von Son-
dierbohrungen und Bo-
denproben

Ungeniigende Tiefe
einer Sondierung. Die Verhiltnisse
unterhalb der Baugrubensohle blie-
ben unbekannt; die Folgen waren
hydraulischer Grundbruch und be-
trichtliche Mehrkosten
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wirkt sich das nicht so stark aus, indem fiir das quadratische
Fundament immerhin nicht ganz 809% der Gesamtsetzung
erfasst werden, wihrend die Verhiltnisse beim Streifenfunda-
ment sogar noch giinstiger liegen. Zusitzliche Voraussetzung
ist allerdings, dass der Boden homogen ist. Beide Vorausset-
zungen, begrenzte Tiefe und konstanter Me-Wert, miissen also
durch mindestens einen Aufschluss grosserer Tiefe belegt
werden, wenn es sich um Setzungen oder Setzungsdifferenzen
relevanter Grosse handelt.

Ist im Untergrund eine Schicht grosserer Zusammen-
driickbarkeit vorhanden, wird die Frage der Aufschlusstiefe
kritischer. In Bild 7 ist eine solche Schicht, zehnmal so stark
zusammendriickbar wie der iibrige Boden, von der Stirke
0,25 b und in variabler Tiefe angenommen. Im dargestellten
Fall (mit begrenzter Michtigkeit der zusammendriickbaren
Schichten) zeigt es sich, dass diese relativ diinne Schicht
immerhin noch zwischen 40 und 509% der Gesamtsetzung
liefert, wenn sie unterhalb der Richttiefen von 1,5 b bzw. 2,0 b
liegt und damit beim Baugrundaufschluss moglicherweise
unerkannt bleibt. Die Bedeutung dieser Aussage hidngt hier
ebenfalls wieder davon ab, ob die Setzungen oder Setzungs-
differenzen fiir das bestimmte Bauobjekt von relevanter
Grosse sind oder nicht. Eine Beurteilung ist auch hier nur
problemorientiert moglich.

Weiter muss getordert werden, dass ein gutes Aufschluss-
programm flexibel is:. Dazu muss es stindig liberwacht und
laufend in seinen Ergebnissen beurteilt werden. Am besten
ldasst sich das wohl an einem Beispiel zeigen (Bild 8). Fiir eine
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Bild 6. Setzungen des Eckpunktes eines rechtecki-
gen Fundamentes

2

7

projektierte Uberbauung von nicht ganz 3000 m? Grundfliche
wurde auf Grund der hier schwierigen geologischen Prognose
und bekannter Aufschliisse zunidchst die unter diesen Umstidn-
den geringe Zahl von 5 Sondierbohrungen ausgefiihrt. Das
Ergebnis liess sich generell so zusammenfassen, wie es in
Bild 9 gezeigt wird: Zwei Grundwassertrager, hier als Schot-
ter I (oben) und Schotter II (unten) bezeichnet, bestehend aus
hoch durchlissigen Kiessanden, sind durch eine geringméchti-
ge undurchldssige 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 Druckverhilt-
nisse sind beziiglich Wasserhaltung und Sicherheit gegen
hydraulischen Grundbruch massgebend.

Im vorliegenden Fall wurde die Aufschlussdichte als
ungeniigend angesehen, um so weit reichende Konsequenzen
abschliessend beurteilen zu konnen. Ergdnzende Bohrungen
wurden durchgefiihrt, wobei man immer noch durch bestehen-
de Bauten auf dem Bauareal in der freien Anordnung
eingeengt war. Diese Ergidnzung ist nun insofern typisch in
ihren Ergebnissen, als sie einerseits das Vorhandensein der
Trennschicht in jedem neuen Aufschluss bestitigte, 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 Grundwassertrdger kleiner). Weil die neu aufge-
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Bild 7. Setzungen unter einem Eckpunkt eines rechteckigen
Fundamentes
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Bild 11. 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 Grundwassertriger an einer unbekannten Stelle
miteinander in Verbindung stehen miissen (Bild 11), wurde
eine abermalige Ergidnzung des Aufschlussprogrammes be-
schlossen (Bild 12).

Die Ergdnzung bestétigte, dass eine hydrologische Ano-
malie (in Bild 12 mit 2 bezeichnet) besteht, indem der Druck
im unteren Grundwassertrdager hier hoher ist. Es war dies eine
fir die Bauausfithrung wesentliche Erkenntnis. Wiederum ist
die abermalige Ergidnzung insofern typisch, als auch sie
Fragen offenliess (geologische Anomalie und hydrologische
Anomalie 3), aber doch die Wahrscheinlichkeit tatsdchlicher
Anomalien wesentlich einschriankte. Ausfithrungs-, Mess- und
Beobachtungsfehler lassen sich auch bei sorgfiltiger Ausfiih-
rung und Uberwachung 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 14 ausge-
fiihrten Bohrungen in ihrer Anzahl iibertrieben, gerade richtig
oder ungeniigend? Da die Trennschicht (Seelehm I) eine so
wichtige Rolle spielt, soll versucht werden, die Frage an
diesem Beispiel zu beleuchten. Betrachtet man in Bild 13 die
Summenhdufigkeit 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 Summenhiufigkeit O
zwar nicht gerade libermdissig dick, aber doch wenigstens
vorhanden ist.
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Man kann sich auch die Frage stellen, mit welcher
Wahrscheinlichkeit man ein Loch von bestimmter Grosse in
der Trennschicht innerhalb der Baugrube mit den Aufschliis-
sen nicht entdeckt habe. Bild 14 zeigt, dass ein Loch mit einer
Grosse von 10% der Baugrubenfliche mit Hilfe von 10 Auf-
schliissen mit einer Wahrscheinlichkeit von immer noch
zwischen 20 und 309% unentdeckt bleibt, wihrend diese
Wahrscheinlichkeit bei einem Loch von 30 m? Grundfliche
(etwa 1% der Baugrube) schon rund 909 betrigt! Diese
Aussage darf aber nur im Zusammenhang mit der Tatsache
bewertet werden, dass die Druckunterschiede beider Grund-
wassertrager gemessen wurden und in der Néihe eines Loches
kleiner sein miissten.

Da die Frage der Sicherheit einer Aussage bei einer
begrenzten, oft kleinen Anzahl von Aufschliissen uns alle
immer wieder stark beschiftigt, sei anhand eines weiteren
Beispiels darauf hingewiesen (Bild 15). Eine projektierte Bau-
grube von etwa 570 m? Grundfliche und etwa 4200 m?3
Aushubvolumen wurde durch 3 Sondierbohrungen aufge-

4

schlossen. Das Verhdltnis von Volumen des Bohrgutes zum
Aushubvolumen ist mit rund 2 - 10~* sehr klein; es wire noch
kleiner, wenn man (vielleicht konsequenter) das vom Baugru-
benabschluss insgesamt umschlossene Volumen beriicksichti-
gen wiirde. Ein solches Verhéltnis widre entmutigend klein,
wenn man es als massgebend fiir die Aussagekraft der
Aufschliisse ansehen miisste.

Im vorliegenden Fall ist nach der geologischen Prognose
damit zu rechnen, dass Blocke vorhanden sind, die bei der
Ausfithrung des Baugrubenabschlusses entweder Arger und
Kosten verursachen oder sogar die Konzeption des Baugru-
benabschlusses massgebend beeinflussen konnten. Es ist des-
halb eine relevante Frage, mit welcher Wahrscheinlichkeit
man die Prognose mit » Aufschliissen bestdtigen oder widerle-
gen kann. Als Beispiel soll - in Bild 16 — untersucht werden,
wie dieser Sachverhalt zu beurteilen ist, wenn man annimmt,
dass auf 50 m Abwicklungslinge des Baugrubenabschlusses
1 Block oder 10 Blocke variabler Grosse angetroffen werden.
Ein Block auf 50 m wire zwar unbequem, aber nicht unbedingt
ausschlaggebend fiir die Systemwahl, wihrend die zweite
Annahme mit 10 Blocken auf 50 m Linge schon gravierender
zu beurteilen wire.

Die Untersuchung auf dieser Grundlage ergibt (Bild 16),
dass mit 3 Bohrungen fiir das «kleine Ereignis» (d.h. 1 Block
auf 50 m) nur mit etwa 17 % Wahrscheinlichkeit in mindestens
einer Bohrung ein 5 m3-Block getroffen wird. Hat der Block
nur 0,5 m® Inhalt (als Kugel approximiert), so sinkt die
Wahrscheinlichkeit auf 8%. Beim «gravierenden Ereignis»
(d.h. 10 Blocke auf 50 m Baugrubenabschluss) sind die ent-
sprechenden Wahrscheinlichkeiten mit rund 939% fiir den
5 m3-Block und rund 60 % fiir den 0,5 m3-Block schon recht
ansprechend hoch. Ohne die Aussagekraft derartiger Uberle-
gungen iberbewerten zu wollen, konnen sie im Verein mit
anderen Erwédgungen ein niitzliches Hilfsmittel fiir Entschei-
dungen sein. Die Wahrscheinlichkeit, mit wenigen Aufschliis-
sen ein bestimmtes grosses Ereignis tatsichlich festzustellen,
muss grosser sein, als es bei einem kleinen Ereignis der Fall
sein kann. Das eingangs genannte Verhidltnis Bohrvolumen zu
Baugrubenvolumen von etwa 2 - 10~* wire nur giiltig, wenn
wir z. B. mit Hilfe von Bohrungen eine innerhalb der projek-
tierten Baugrube vergrabene Perle suchen wollten. Diese und
andere hier erwdhnten Darstellungen wurden von Dr. Kdlin,
einem meiner geologischen Mitarbeiter, erarbeitet.

Der abschliessende Hinweis beschéaftigt sich nochmals,
wenn auch in anderer Art und Weise, mit der Sicherheit von
Schlussfolgerungen, die aus Baugrundaufschliissen gezogen
werden konnen oder sollen. Wenn sich dieser Hinweis auf
Rammsondierungen bezieht, so deshalb, weil diese nun einmal
besonders vorsichtig interpretiert werden miissen. 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 Bewegungsfliche bezeichnet. Die Frage
nach der Gefihrdung oder Nichtgefihrdung der bestehenden
Baute infolge des projektierten Baugrubenaushubes hingt in
weitem Masse von der Interpretation und der Sicherheit der
durch die RS X gegebenen Schlussfolgerungen ab. Dass hier
sich wohl eine zuriickhaltende Beurteilung und damit Siche-
rungsmassnahmen an der projektierten Baugrube aufdringen,
diirfte kaum als iibertriebener Pessimismus gewertet werden.

Wenn ich in meinen Ausfiihrungen auch negative Beispie-
le erwdhnt habe, so geschah das nicht, um Kritik an bestimm-
ten Arbeiten zu iiben, sondern es war notwendig, um gewisse
Aussagen zu verdeutlichen. Gute und gelungene technische
Werke sind fiir 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 Urs Rieder, dipl. Ing. ETH, M.Sc., bei Geotest AG, Zollikofen/BE

Bei Boningen im Kanton Solothurn
schneidet die Teilstrecke Hirkingen—
Rothrist der Nationalstrasse N 1 die
Felshiange des «<Born» an. Nach schwe-
ren Regenfillen von etwa 100 mm er-
folgte am 21. September 1968 bei
Km 222,325 ein Felssturz, welcher den
Verkehr auf einer Fahrbahn der Auto-
bahn unterbrach (Bild 1).

Das Nationalstrassenbiiro des Kan-
tons Solothurn erteilte der Geotest AG
den Auftrag fiir die felsmechanische
Beratung bei den vorgesehenen und
inzwischen weitgehend abgeschlossenen
Sicherungsmassnahmen.

Geologische Verhdltnisse

Der Fels besteht aus gebanktem
Malm-Kalk. Die Schichten fallen un-
gefdhr hangparallel unter einem Win-
kel, welcher von Km 222,270 bis
222,780 von 30° auf 45 ° zunimmt.

Die Schichtflachen sind mehrheitlich
glatt und gestriemt, teilweise jedoch
auch buckelig. In der Fortsetzung der
Rutschfliche wie auch auf anderen
Schichtfldachen wurden mergelige Zwi-
schenschichten von mehreren Milli-
metern Stirke festgestellt. welche be-
sonders im Verwitterungsbereich in
Erscheinung treten. Quer zu den
Schichtflichen verlaufen oft sehr steil-
stehende Kliifte mit zwei verschic-
denen, spitzwinklig zusammenlaufen-
den Einfallsrichtungen, welche teil-
weise mit mylonitisierten Mergeln oder
eingewaschenen  Verwitterungsboden
gefiillt sind.

Untersuchungsprogramm

Fiir die Berechnung der Sicherungs-
massnahmen waren Unterlagen {ber
die Kriftelibertragung zwischen einzel-
nen Felspaketen erforderlich. Das Un-
tersuchungsprogramm umfasste Fels-

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

Fels-Scherversuche in situ

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

Felssturz-Masse

test AG in Zusammenarbeit mit dem
Ingenieurbiiro E. Frey, Olten, geplan-
ten und verwirklichten Versuche unter-
scheiden sich von den schon verschie-
dentlich in der Schweiz in Stollen aus-
gefiihrten in-situ-Scherversuchen durch
die fehlende Moglichkeit einer Ab-
stiitzung auf die gegeniiberliegende
Stollenwand zur Aufbringung der Nor-
malkraft.

Bild 2 zeigt schematisch die zwei
Blocke von 4,0 m* bzw. 3,5 m* Grosse,

Bild 1.

Querprofil der Absturzstelle, Massstab rund 1:400

Bild 2.

Versuchsanordnung in situ, Massstab rund 1:80. A Betonwiderlager, B Hydraulische
Presse, C Felsanker, D Betonkdrper, E Schichtfiiche



Bild 3.
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Bild 4.
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Bild S.

R

Block I wihrend des Versuches

Block I entfernt, Block IT in.Vorbereitung

welche durch das Herausbrechen von
Schlitzen aus dem anstehenden Fels
geformt wurden.

Die Schlitze wurden vorgebohrt und
hierauf mit Presslufthimmern ausge-
raumt. Vor der Abtrennung vom um-
gebenden Fels wurden die Blocke
mit Felsankern rechtwinklig zur
Schichtfliche vorgespannt. Die Anker
wurden auf wen rund 3 m? grossen
Flachen leicht exzentrisch angeordnet,
um die vom Eigengewicht der Blocke
sowie den hydraulischen Pressen aus-
geiibten Momente ungefdhr auszuglei-
chen. Da die Anker im Bereich der
Versuchsblocke nicht mit Mortel ver-
presst wurden, konnte die Ankerkraft
im Verlauf der Versuche variiert wer-
den. Die Verschiebungen der Blocke
wurden mit Spanndrahten iiber Rollen-
uhren gemessen.

Die Scherkraft konnte durch je zwei
hydraulische Pressen iiber Beton-
Widerlager parallel zur Schichtung auf-
gebracht werden (Bilder 3 bis 5). Vor
Versuchsbeginn wurde die Schicht-
flaiche durch einsickerndes Wasser
durchnisst. Nach dem Aufbringen
einer frei gewidhlten Normalkraft N
wurde die Scherkraft T stufenweise er-
hoht, bis eine Verschiebung erfolgte.
Die Verdnderungen der Normalkraft
wiahrend der Verschiebung wurden be-
obachtet, doch blieben sie in der Regel
klein. Nach Entlastung der Pressen
konnte der Versuchszyklus mit an-
deren Normalkriften wiederholt wer-
den. Bild 6 zeigt den ganzen Ver-
suchsablauf fiir Block I. einschliesslich
mittlere Deformationen in den Haupt-
verschiebungsrichtungen.

In Bild 7 sind fiir beide Blocke Dia-
gramme mit den Kraften N und T
unter Berlicksichtigung des Eigenge-
wichtes aufgezeichnet. Fiir die Aus-
wertung wurden Linie | als Umbhiil-
lende der maximalen Scherparameter
sowie Linie 2 als Kurve der Scherpara-
meter bei Verschiebungsbeginn ge-
wahlt; die Versuchsergebnisse sind in
Tabelle 1 A zusammengestellt. Nach
den Versuchen wurden die Blocke ent-
fernt. Die Abweichungen der Gleit-
flache von einer angenommenen Ebene
betrugen + 2 cm.

Fels-Scherversuche im Laboratorium
Im Laboratorium der Firma Losin-
ger AG, Bern, erfolgten direkte
Scherversuche an Felsproben, welche
Schicht- oder Kluftflachen von 100
bis 250 cm? enthielten. Das in [2] ge-
nauer beschriebene Schergerit arbeitet
nach folgendem Prinzip: Auf die Dis-
kontinuitat wird eine Normalkraft N
ausgeiibt. Unter einer kontinuierlich
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Tabelle 1. Fels-Scherversuche

A. In-situ-Versuche

Block Diskontinuitiit Reibungswinkel
Obere Grenze  Untere Grenze
(Linie 1) (Linie 2)
1 Schichtfliche 540 500
1l Schichtfliche 540 480
Mittel 542 490

B. Versuche im Laboratorium

Probe Diskontinuitét Reibungswinkel Reibungswinkel (mit
(Saubere Diskontinuitit) Zwischenschichtmaterial)
Obere Grenze Untere Grenze Obere Grenze Untere Grenze
(Linie 1) (Linie 2) (Linie 1) (Linie 2)
L Kluftflache 450 340 37° 320
H Schichtfldache 40~ 36° 45¢ 370
M Schichtfliache 48° 420 44° 27°
N Schichtflache S51¢ 450 410 370
Mittel 46° 41° 430 340
Tabelle 2. Zwischenschicht-Material
Kornverteilung
Probe-Nr, Material kleiner als Atterberggrenzen Scherparameter
1,0 mm 0,06 mm 0,002mm LL PL PI @’ c
4397 100 % 75 % 22 % 29 16 13 320 0
4398 28 13 15
4403 100 % 44 % 11 % 24 13 11 370 0

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

Jede Probe wurde zuerst mit sau-
berer Diskontinuitdatsflache untersucht.
In einer zweiten Versuchsserie wurden
diese Flichen mit aufgearbeitetem
Zwischenschicht-Material von weicher
Konsistenz ungefahr 3 mm dick be-
strichen. Nach einer Konsolidations-
dauer von rd. 1 h erfolgten die Scher-
versuche.

Tabelle 1B zeigt die in den Ver-
suchen erhaltenen Reibungswinkel. Ge-
mass [3] konnen erhaltene «Koha-
sions»-Werte (Scherwiderstand fiir N
= 0) infolge der kleinen Probenab-
messungen nicht als reprasentativ be-
trachtet werden.

Zwischenschicht-Material

Die schwierigen Entnahmebedingun-
gen erlaubten nur Versuche an ge-
stortem Material, welche im Labora-
torium der Geotest AG erfolgten.
Probe 4397 wurde unmittelbar am
Rand der Schichtfliche entnommen,
auf der die Felssturzmasse am 21. Sep-
tember 1968 abglitt; Probe 4398
stammte von der Gleitflaiche des in-
situ-Versuches an Block II. Die wich-
tigsten Versuchsergebnisse sind in Ta-
belle 2 zusammengestellt.

Bei den groberen Komponenten
handelt es sich anscheinend um we-

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

Zusammenfassung der Versuchs-
ergebnisse

Ein Vergleich der mittleren Ergeb-
nisse der Fels-Scherversuche in situ
und im Laboratorium zeigt sowohl fiir
die maximalen Scherparameter (Linie 1)
als auch fiir die Scherparameter bei
Gleitbeginn (Linie 2) bei den in-situ-
Versuchen einen im Mittel 8° gros-
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 Ingenieurbiiro E. Frey, Olten,
als Grundlage fiir die Berechnung der
erforderlichen Sicherungen, welche
hauptsdchlich durch Felsanker erfolg-

ten. Neben den Scherparametern war
bei dieser Berechnung auch die Frage
des maximal mdoglichen Kluftwasser-
druckes entscheidend. Um die Wirk-
samkeit der als zusatzliche Sicherungs-
massnahme ausgefiihrten Entwésse-
rungsbohrungen zu iiberpriifen, wur-
den im Friihjahr 1971 im Fels Piezo-
meterrohre eingebaut.

Schlussbemerkungen

Die Frage des Massstab-Effekts ist
in der Felsmechanik besonders bei der
Ubertragung von Versuchsergebnissen
aus dem Laboratorium auf das Bau-
werk in natiirlicher Grosse entschei-
dend.

Bei reinen  Reibungsvorgingen,
welche das eigentliche Felsmaterial in-
takt lassen, d. h. unter relativ kleinen
Normalspannungen, fiihrt eine Ver-
grosserung des Untersuchungsobjektes
zu einer Verminderung der «Koha-
sion» und einem Anstieg des Reibungs-
winkels. Dieses Ergebnis der Versuche
am Born wird durch andere Unter-
suchungen bestatigt [3, 4].

Unter grosseren Normalspannungen
hingegen verursacht ein Schervorgang
lokale Zerstorungen des Felsmaterials.
Eine Vergrosserung des Untersuchungs-
objektes bewirkt in diesem Falle in
der Regel einen Abfall der Festig-
keitsparameter infolge statistisch be-
griindeter Zunahme von Material-
schwichen [5].

Abschliessend kann festgestellt wer-
den, dass die im Laboratorium durch-
gefiihrten  direkten  Scherversuche
brauchbare, auf der sicheren Seite lie-
gende Reibungswinkel ergaben.
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Remblai d'essai pour la N5
dans la baie d’Auvernier

La réalisation des projets concernant la N5 dans le
canton de Neuchatel pose de nombreux problémes aux
responsables de I'exécution. Certains d’entre eux, qui
relévent de la géotechnique, nécessitent une étude
approfondie ainsi qu’une grande faculté d’adaptation
aux conditions locales.

Afin de montrer de quelle maniére de tels problémes
peuvent étre abordés, nous avons choisi de présenter,
dans cet article, les investigations relatives a I'exécution
du remblai de I'autoroute a travers la baie d’Auvernier.

1. L'ouvrage

Le troncon d’environ 2 km dont il est question ici passe
au sud d’Auvernier, dans le lac de Neuchétel. La pro-
fondeur de I'eau atteint 3 m. De part et d’autre du rem-
blai de l'autoroute des apports de matériaux de
décharge inertes permettront de gagner de nouveaux
terrains.

2. Les conditions géotechniques

Le fond du lac, dans la zone des remblayages, est cons-
titué d'une couche de sédiments jeunes, désignée plus
loin par «vase» et pouvant atteindre 6 m d’'épaisseur. |
s’agit en fait d’'un mélange varié de matériaux allant de
I'argile au sable, sans oublier des passes de craie
lacustre. Sous la vase, on rencontre une moraine bien
consolidée et par endroit, la roche.

Resultats des essais in situ (scissometre)
Resultate der in situ Versuche (Drehfligelsonde)
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Fig. 1. Conditions géotechniques
Geotechnische Bedingungen

H. Zeindler, ing. dipl. EPFZ/SIA’
Geotest SA, Zollikofen

La figure 1 montre les conditions rencontrées sous le
remblai d’essai dont il sera question plus loin.

Outre la coupe géotechnique, on y trouve le diagramme
de la résistance au cisaillement du sol non drainé, qui
fut déterminée avant le début des remblayages a l'aide
d’un scissométre (soncz a ailettes, systéme Géonor).
Au bas de la figure, le diagramme granulométrique
montre les fuseaux contenant tous les résultats des
analyses pratiquées sur les échantillons prélevés dans la
vase et la moraine pour les essais préliminaires. Les
variations sont relativement grandes, ce dont il faudra
tenir compte lorsqu’il s'agira d’appliquer les résultats de
I'essai en vraie grandeur a I'ensemble du tracé.

3. Les problémes a résoudre

Dans le cadre des essais géotechniques préliminaires,
on exécuta tout d’abord des sondages a rotation. Les
échantillons «non remaniés» ainsi obtenus furent
soumis aux essais habituels en laboratoire. En méme
temps, des essais «in situy au scissométre furent entre-
pris.

Au vu de ces résultats, il s'agissait de déterminer si le
remblai de I'autoroute et les rampes d’accés aux pas-
sages supérieurs pouvaient étre fondés sur la couche de
vase, ou si tout ou partie de cette derniére devait étre
enlevée. Les répercussions financiéres d'une telle déci-
sion étaient évidemment importantes.

Les calculs effectués sur la base de ces essais laissérent
entrevoir la possibilité de laisser la vase en place et dy
fonder le remblai de I'autoroute.

Les imprécisions inhérentes aux essais en laboratoire et
a tout prélévement d’échantillon intact, ainsi que la
portée économique du choix du mode d’exécution, res-
pectivement de son changement au cours des travaux,
nous firent cependant envisager la vérification des
résultats et calculs préliminaires par un essai en vraie
grandeur. |l devait permettre de contréler la compressi-
bilité etle comportement au cisaillement de la vase ainsi
que celui de la moraine quant aux tassements. Le
Département des travaux publics du canton et le Ser-
vice fédéral des routes et des digues donnérent leur
accord.

L’Institut de technique des fondations et de mécanique
des sols de I'EPFZ, dirigé par le professeur Lang, préta
son assistance pour le choix et la mise en ceuvre des
appareils de mesure, et permit ainsi d’obtenir des résul-
tats dont la valeur est indiscutable. Nous le remercions
de son aide efficace. La préparation et la conduite des
essais se firent dans le cadre de la communauté d’'étude
pour le troncon Areuse—Serriéres (CESA).

4. Le programme d’essai

La compressibilité devait étre examinée dans deux
champs d’essai comportant des remblais de hauteurs
différentes, pour lesquels I'ampleur des tassements et
leur comportement dans le temps devaient étre déter-
minés.

' Le présent article est I'expression écrite d’un rapport présenté
la session d'automne 1971 de la Société suisse de mécanique des
sols et des travaux de fondation
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Fig. 2. Vue en plan du remblai d’essai
Lageplan des Versuchsdammes

La résistance au cisaillement du sol non drainé devait
égalementétre établie, dans les deux champs de conso-
lidation gréce au scissométre, dans un troisiéme par une
rupture provoquée du talus.

La figure 2 montre le plan du remblai. On y voitles deux
champs, A et B, destinés a I'essai de consolidation, le
champ C, réservé a la rupture, la digue d'accés et I'em-
placement du dép6t intermédiaire.

La figure 3 représente une coupe a travers le champ B et
les appareils de mesure, la méme disposition étant
applicable au champ A. Il s’agit de deux triples témoins
de tassement, de 9 capteurs Maihak mesurant la pres-
sion intersticielle, et de 8 micro-piézométres.
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Fig. 3. Coupe en travers, champ B
Querschnitt, Feld B

La figure 4 donne la vue d’ensemble du remblai d’essai
a la fin des travaux. On y distingue clairement le glisse-
ment intervenu dans le champ C, ainsi que I'échaffau-
dage destiné aux lectures des mesures fournies par les
capteurs Maihak.

5. Le déroulement des travaux

Montage des appareils de mesure:

Pour éviter toute communication entre les capteurs
Maihak d'un champ, chacun d’eux fut monté dans un
forage différent, ceux-ci étant ensuite rendus étanches
par un bourrage a I’argile. Le montage en fut assuré par
le fournisseur pour des raisons de garantie.

Fig. 4. Remblai d’essai — Versuchsdamm
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Les cables de mesure furent conduits sur le fond du lac
jusqu’al'échaffaudage destiné aux mesures. Pour éviter
tout dommage, ils furent placés dans des tuyaux de
plastique et recouverts d'une couche de sable.

Les micro-piézomeétres furent simplement battus.

Pour les témoins de tassement la construction suivante
fut adoptée (fig. 5):

Une plaque était posée au niveau supérieur de la vase
(fond du lac). L'observation de I'extrémité supérieure
d’un tube soudé a cette plaque permettait d’'en mesurer
les tassements. Un deuxiéme tube, foncé a l'intérieur du
premier, servait de protection a une tige battue dans la
partie supérieure de la moraine, dont elle suivait les tas-
sements. Un troisiéme tube, foncé a proximité, per-
mettait d’éviter les frottements latéraux sur une autre
tige, battue cette fois a une profondeur de 3 m environ
dans la moraine (fig. 6).

— Construction du remblai

La grave draguée dans le lac était amenée par des péni-
ches quise déchargeaient par le fond dans un bassin de
transbordement. Deux pelles mécaniques équipées en
«dragliney extrayaient la grave de I'eau pour constituer le
dépbt intermédiaire, d’'ou trax et bulldozer la repre-
naient pour la mettre en place sur les champs d’essai.
Pour I'essai de rupture, il fallut trouver une méthode qui
permettait un remblayage suffisamment rapide tout en
respectant les prescriptions de la C.N.A. Les matériaux
nécessaires furent donc entreposés sur un nouveau
dépot intermédiaire, puis mis en place dans le champ C
au moyen de deux pelles équipées en «dragliney.

6. Les résultats des essais

Tassementsde la vase

Les essais préliminaires avaient montré des valeurs ME
allant de 5kg/cm? pour la partie supérieure, a
30 kg/cm? pour la partie inférieure. Un premier calcul
permettait donc d'attendre des tassements de |'ordre de
85 cm dans le champ B.

On mesura des tassements primaires de 92 cm environ
dans l'axe (B 2), et de 87 cm au droit de I'aréte supé-
rieure du talus (fig.7). Les tassements secondaires
s"amortirent aprés avoir atteint environ 10 cm. Les tas-
sements discernables avant I'exécution du remblai sont
dus au remblayage des cones de protection autour des
témoins de tassements.

Tassements de la moraine

Aucun échantillon n'ayant été prélevé auparavant, un
calcul préliminaire des tassements n’était pas possible.
On mesura un tassement de 2 cm environ dans le
champ B.

Processus de consolidation (fig. 8)

Une interprétation théoriqguement exacte des courbes
montrant I'évolution des pressions interstitielles en
fonction du temps n’était pas possible, étant donné
que:

— la charge ne pouvait pas étre appliquée instantané-
ment pour des raisons pratiques;

— il fallait admettre que, contrairement a la théorie, le
drainage de I'eau était possible non seulement vers le
haut, mais aussi vers le bas et les cotés.

Les valeurs pratiques permettant de déterminer le pro-
cessus de consolidation purent étre cependant reprises
directement des courbes de consolidation estimées.
Elles sont regroupées dans la figure 9 pour la vase et la
moraine. Dans les deux cas le degré de consolidation U
atteint 95 % aprés deux mois.

Les résultats des mesures dans le champ A montrérent
certaines irrégularités dues au transport des matériaux

Fig. 6. Installations de mesure pendant le remblayage; au premier
plan: témoin de tassement, champ A a I'arriére plan et de gauche a
droite: témoin de tassement, tube pour scissométre, témoin de
tassement

Messeinrichtung wahrend der Aufschittung; im Vordergrund:
Messstange fir Setzungen, Feld A im Hintergrund und von
l.n.r. Messstange fiir Setzungen, Rohr fir Fligelsonde, Mess-
stange fur Setzungen
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de remblayage destinés au champ B, qui entraina un
chargement puis un déchargement du champ A. C'est
pourquoi l'interprétation fut principalement basée sur
les mesures effectuées dans le champ B.

Résistance au cisaillement

La rupture dans le champ C se produisit peu aprés le
levé d’un profil en long (fig. 10). Aussit6t un nouveau
profil fut établi sur la base duquel la courbe de glisse-
ment put étre reconstituée. Elle montra une excellente
concordance avec le cercle de glissement critique
obtenu par le calcul (fig.11). Ce dernier donna les
résistances au cisaillement du sol non drainé suivantes:

selon Fellenius: SU =~ 2,5 t/m?
selon Bishop: SU =~ 1,82 t/m?

Le diagramme de la figure 12 montre les résultats de
tous les essais, «in situ» au scissométre. La droite cor-
respondant a I'équation:

Su=06 +03-¢

fut déterminée sur la base des essais préliminaires et
confirmée par I'essai de rupture comme l'indiquent les
points B (Bishop) et F (Fellenius).

Les résultats trées divergents ont été obtenus avec la
sonde a ailettes non protégée contre I'effet des frotte-
ments latéraux (systéme VAWE). Tous les autres furent
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Fig. 8. Evolution de la consolidation
Entwicklung der Konsolidation

déterminés au moyen d'une sonde tubée Geonor du
bureau du Dr Armin von Moos. Des essais de cisaille-
ment avaient été effectués en laboratoire avant I'essai
en vraie grandeur, il s’agit de:

— Essais de compression simple et au cone pour déter-
miner la résistance au cisaillement du sol non drainé,
et dont les résultats montrérent une bonne concor-
dance avec ceux des essais «in situ», tout en étant
généralement inférieurs. Cette derniére particularité
s’explique par le fait qu’il est difficile de prélever des
échantillons absolument intacts.

— Essais triaxiaux, qui ne montrérent cependant pas
une aussi bonne corrélation étant donné leur faible
nombre (4) et les trop grandes variations du sol testé.

Degré de consolidation U
Konsolidationsgrad U

)

o

2 Mois
2 Monat

o | Mois
| Monat

Fig. 9. Evolution de la consolidation moraine, vase
Entwicklung der Konsolidation der Morane und des
Schlammes

7. Conclusions

En résumé, l'essai en vraie grandeur a confirmé les
conclusions établies sur la base des essais prélimi-
naires. Lesremblayagesdevront étre exécutés par étapes
pour garantir la stabilité nécessaire pendant la cons-
truction. La vase augmentera ainsi sa résistance au
cisaillement non drainée par consolidation. Un délai
d’attente de deux mois au moins entre les étapes sera
nécessaire.

8. Expériences

— Mesure de la pression interstitielle:
Capteurs «Maihak»: les 18 capteurs installés ont
parfaitement fonctionné. Les mesures ont montré
une bonne concordance.

Fig.10. Essaiderupture, champ C immédiatement apréslarupture
Grundbruchversuch, Feld C sofort nach dem Bruch
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Fig. 11. Coupe en long, champ C
Langsschnitt, Feld C

Micro-piézométres: des 15 piézomeétres, trois furent
mis hors service pendant les remblayages. Les autres
cessérent presque tous de fonctionner avec le temps.
Malgré quelques divergences, les résultats corres-
pondent généralement bien avec ceux des capteurs.

— Témoins de tassements: ils fonctionnérent parfaite-
ment.

— Disposition des appareils de mesure:
A chaque profil on plaga en trois endroits trois points
de mesure superposés (fig. 3). On obtint ainsi une
premiére mesure dans la vase, une deuxiéme dans la
zone limite, et une troisieme dans la moraine. Il futim-
possiblede reconstituer une courbe complétede I'état
de consolidation en fonction du temps, ce qui com-
plique I'application de la théorie y relative. Nous esti-
mons qu’il et été préférable de prévoir un plus petit
nombre d’axes de mesure verticaux et d'équiper
ceux-ci avec un plus grand nombre de capteurs.

— Disposition des champs d’essai:
Il conviendrait d’éviter le transport des matériaux a
travers les champs d’essai.

Adresse de l'auteur: H. Zeindler, ing. dipl., c/o Geotest
AG, Birkenstrasse 15, 3052 Zollikofen.

Versuchsdamm fir die N 5
in der Bucht von Auvernier

H. Zeindler, dipl. Ing., Zollikofen
Der Artikel zeigt die Untersuchungen im Zusammenhang mit den

geotechnischen Gegebenheiten und den lokalen Bedingungen
beim Dammbau in der Bucht von Auvernier. Ein 2 km langer Ab-
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Fig. 12. Relation entre la résistance au cisaillement du sol non
drainé etles pressions normales

Zusammenhang zwischen der Scherfestigkeit des nichtent-

wasserten Bodens und den Normalkraften

schnittverlauftsidlich von Auvernier im Neuenburgersee, in etwa
3 m Wassertiefe. Eine Ablagerungsschicht, bis 6 m stark, in der
Sand, Seekreide und Ton vorkommen, bildet die Unterlage dieses
Dammes.

Die Ungenauigkeiten, die Laborversuchen anhaften, die Schwie-
rigkeit, unversehrte Bodenproben zu entnehmen, sowie die wirt-
schaftliche Bedeutung der Arbeiten fuhrten dazu, einen Versuch in
naturlicher Grosse zu unternehmen.

Die Versuche umfassten hauptsachlich die Starke der Setzungen
und ihr Verhalten auf langere Dauer sowie die Scherfestigkeit des
nichtentwasserten Bodens. Dazu waren zwei Schuttungen ver-
schiedener Hohe notig sowie eine dritte, die zu einem Grund-
bruchversuch dienen sollte. Die Setzungen wurden mittels Kon-
trollstangenin 3 verschiedenen Tiefen gemessen. Der Porenwas-
serdruck wurde durch Maihak-Gerate gemessen sowie mittels
Mikropiezometer. Die Scherversuche wurden an Ort und Stelle
mit Fliigelsonden, System Geonor, durchgefihrt.

Die Ergebnisse zeigten, dass die berechneten Setzungen (85 cm)
tatsachlich etwas hoher waren (87—-92 cm). Die spateren sekun-
daren Setzungen betrugen noch etwa 10cm. Die Morane
erwies eine geringe Setzung von 2 cm. Die Konsolidation erreichte
95 % nach 2 Monaten.

Was den Grundbruchversuch anbelangt, zeigte er eine gute Uber-
einstimmung mit dem berechneten Rutschkreis. Es werden noch
einige negative Erfahrungen erwahnt sowie Verbesserungen fir
spatere Versuche.

Separatdruck aus «Strasse und Verkehr» Nr. 4/1972
Druck: Vogt-Schild AG, 4500 Solothurn 2
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Felsmechanische Untersuchungen fiir den Sonnenbergtunnel

Von E. Beusch und M. Gysel, Baden

1. Einleitung

Die Nationalstrasse N2 fiihrt von Norden bis nahe an
die Innenstadt Luzerns heran und durchstdsst dann in einem
doppelrohrigen, rund 1550 m langen Tunnel den Sonnenberg,
dessen Ausldufer bis nahe an die Reuss heranreichen. Der
Tunnel durchfdhrt, abgesehen von einer kurzen Lockerge-
steinsstrecke im Norden, die gefaltete Molasse ([4], Bild 1):

— Obere Meeresmolasse (Burdigalien) im nordlichen Drittel
— Untere Siisswassermolasse (Aquitanien) im iibrigen Bereich.

Die Tunnelstrecke liegt im nordlichen Schenkel und im
Zentrum einer aufrechtstehenden Falte. Die Schichtflichen
stehen deshalb anndhernd lotrecht. Sie streichen im siidlichen
Viertel fast senkrecht, im iibrigen Teil bis 40° schief zur
Tunnelachse. Die Schichtstirke variiert im dm- 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 dhnlich wie die Schichten. Die Uberdeckung des Tunnels
ist nicht gross. Sie betrdgt hochstens 90 m.

Die anstehenden Gesteine sind petrographisch sehr ver-
schieden. Im Burdigalien iiberwiegen die teilweise sehr fein-
kornigen und harten Sandsteine, im Aquitanien kommen
neben grobkornigen, weniger harten Sandsteinen hiufig san-
dige Mergel und bunte Tonmergel vor. Die Tonmergel sind
ziemlich weich und stark verwitterungsanfillig. Vereinzelt
treten sogar ausgequetschte Lettenschichten auf.

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

— Sohlgewoélbe in Ortbeton
— Bewehrtes Spritzbetongewolbe von variabler Stirke
— Systematische Ankerung (Perfo-Anker).

Auf das Spritzbetongewdlbe wird eine elastische Dich-
tung (PVC-Folie) aufgebracht. Anschliessend wird das Innen-
gewOlbe betoniert.

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

Tabelle 1. Programm fiir felsmachanische Untersuchungen

Geologisch-geotechnische
Gegebenheiten
Petrographische Angaben
Schichtung

Kliiftung

Verhiltnisse beziiglich Wasser

Aufnahmen in situ

Materialeigenschaften

Raumgewicht ve
Winkel der i. Reibung ¢,

Laborversuche
Triax- und direkte Scherversuche

Kohision ¢

Bruchfestigkeit A

Elastizitits- und Verformungs-
moduli

Querdehnung v

Primérer Spannungszustand
Hauptspannungen o1, 03, 03

Kontrolle
Verformungen des Hohlraumes

einachsige Druckversuche
einachsige Druckversuche und
Ultraschall-Versuche

Spannungsoptische oder
Dehnungsmessungen in situ

Messungen in situ



Tabelle 2. Bestimmung der Materialeigenschaften

Versuch

Ergebnisse

Ausfiithrung durch

Estats Vstat, Querdehungszahl m
E gyn, Poissonzahl v

Einachsiale Druckversuche
Ultraschall-Versuche

EMPA Diibendorf
MC ING Baden

Prismendruckfestigkeit 5,
(Raumgewicht v,)

Raumgewicht  Bruchfestigkeit = Querdehnung  Eg, (Ultraschall) Esta: (einachsialer Druckversuch)
t/m3 kg/cm? m kg/cm? kg/cm?

Pordser, grobkorniger Sandstein 2,42 300 bis 350 2 bis 8 57 000 bis 97 000 50 009 bis 90 000

Mittelk6rniger Sandstein 2,27 —_— —_ 131 000 bis 148 000 —_—

Graugriiner, feinkorniger Sandstein 2,65 810 bis 830 3 bis 22 155 000 bis 179 000 150 000 bis 210 000

Tabelle 3. Bestimmung des primadren Spannungszustandes

Messequipe Bezeichnung des

Instrumentes (Messzelle)

Lieferant/Hersteller der Messzelle

Elektronisches Ablesegerit

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

Laboratories of the Council

Huggenberger, Ziirich

for Scientific and Industrial
Research in South Africa

ISETH C.S.I.LR.-Gerit (System Leeman)

Dr. Kovdri (Prof. H. Grob)

Institut for Gruvedrift, Trondheim,
Norwegen, wichtige konstruktive

Huggenberger, Ziirich

Modifikationen an der Messzelle
selbst, ausgefiihrt durch:
Huggenberger, ISETH

Spannungsoptisches Spannungsoptische Messmarken
Institut der ETH

(Prof. W. Schumann) Ziirich

Spannungsoptische Messmarken
System University of Sheffield, GB

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

2. Begriindung der Versuche

Der sprengungsfreie Vortrieb beeintriachtigt die natiir-
liche Festigkeit des Gebirges in der unmittelbaren Umgebung
des Hohlraumes nicht. Dies bringt nicht nur bautechnische
Vorteile. Gleichzeitig entféllt auch eine grosse Unsicherheit,
welche die Anwendung von felsstatischen Berechnungsmetho-
den bzw. die Glaubwiirdigkeit ihrer Ergebnisse einschrinkt.
Diese Umstdnde haben wir beim Vergleich der Angebote fiir
den konventionellen und den maschinellen Vortrieb beriick-
sichtigt, wobei allerdings verschiedene grundlegende Annah-
men getroffen werden mussten. Fiir das Detailprojekt wollten
wir uns nicht mit diesen Annahmen begniigen, sondern
genauere Unterlagen beschaffen, die eine sinnvolle Anwendung
des am ISETH von Dr. K. Kovdri entwickelten Rechenpro-
grammes [2] erlauben. Die prinzipiellen Zusammenhidnge —
am Beispiel des Sonnenbergtunnels ndher erldutert — sind be-
reits frither beschrieben worden [3].

Das angestrebte Untersuchungsprogramm ist in der
Tabelle 1 dargestellt. Es gliedert sich in drei Hauptgruppen
fir die Beschaffung der Ausgangsdaten. Der grosste Teil der
erforderlichen Berechnungsgrundlagen muss mittels Feldver-
suchen beschafft werden. Da bei geomechanischen Berechnun-
gen aus verschiedenen Griinden (grosse Streuung der Material-
kennwerte, stark vereinfachte Rechenmodelle usw.) vorldufig
nie die « Genauigkeit» erreicht werden kann, die wir im Stahl-
oder Stahlbetonbau verlangen, ist eine vierte Hauptgruppe —
nidmlich die Kontrolle der Ergebnisse in situ — unerldsslich.

Es sei noch kurz auf einige Umstinde hingewiesen,
welche beim Sonnenbergtunnel die Anwendung des erwidhn-
ten Rechenprogrammes begiinstigt oder die Durchfiihrung
der Feldversuche erleichtert haben:

- Die Schichten stehen anndhernd lotrecht. Die felsstatische

2

Spannungsoptisches Institut
der ETH Ziirich

Speziclle Apparatur des
Spannungsoptischen Instituts der
ETH Ziirich zur Messung von
Interferenzinderungen 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 Ndherung des
vorhandenen, raumlichen Systems angesehen werden.

— Der Pilotstollen erlaubt einen vollstindigen Aufschluss
iiber die geologischen Gegebenheiten, bevor die Auswei-
tung auf den vollen Querschnitt erfolgt. Die Berechnungen
konnen deshalb optimal auf die gegebenen Verhiltnisse
abgestimmt werden.

— Der Pilotstollen ermoglicht die Durchfiihrung von Felsver-
suchen an den hierfiir am besten geeigneten Stellen. Dieser
Umstand hat einen grossen Einfluss auf die praktische
Durchfiihrung der Versuche.

3. Durchgefiihrte Untersuchungen
3.1 Geologisch-geotechnische Aufnahmen

Die Aufnahme der geologischen Kriterien ist keine unge-
wohnliche Aufgabe. Es hat sich aber gezeigt, dass die Abkli-
rung der lithologischen und vor allem der strukturellen
Gegebenheiten an der fast glatten, mit Bohrstaub verschmier-
ten Stollenwandung ziemlich schwierig ist.

Im geologischen Langenprofil (Bild 1in [4]) habenwirdavon
abgesehen, die einzelnen Schichten gesondert darzustellen,
sondern wir haben versucht, grossere Bereiche auszuscheiden,
in welchen dhnliche Eigenschaften erwartet werden konnten.
Fiir diese Bereiche wurde auch die Ausbaustirke (Anzahl
und Grosse der Anker, Stirke des Spritzbetongewdlbes)
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 anhand von Verodffentlichungen
(U.S.BR./CI.G.B.) festgelegt. Die Kohdision ¢ konnte aus der
gemessenen einachsialen Druckfestigkeit aufgrund einer stati-
stisch gefundenen Beziehung abgeschitzt werden.

Die wichtigsten Ergebnisse sind in Tabelle 2 dargestellt.
Es fillt auf, dass die Ergebnisse ziemlich stark streuen. Dies
hédngt nicht nur mit den unterschiedlichen Eigenschaften der
verschiedenen Proben zusammen, sondern es konnte auch
eine starke Abhéingigkeit des Elastizititsmoduls E und der
Querdehnungszahl m von der Spannungsintensitit festgestellt
werden. Aus dem FE¢yn der Ultraschallversuche wurde an-
hand von Angaben in der Literatur der Esa: zum Vergleich
mit den Ergebnissen der einachsialen Druckversuche berech-
net. Die Ubereinstimmung ist zufriedenstellend.

3.3 Primdrer Spannungszustand

Unsere Anstrengungen konzentrierten sich vor allem auf
die Bestimmung des primdren 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 Felsiiber-
deckung sehr klein sein wiirden. Es schien uns deshalb
angezeigt, verschiedene Messverfahren anzuwenden; einer-
seits, um sofort eine Erfolgskontrolle zu ermoglichen, und
andererseits, um sicher brauchbare Ergebnisse zu erzielen.
Eine Ubersicht der eingesetzten Gerite und Messverfahren ist
in Tabelle 3 enthalten. (Siehe dazu auch [5]).

Die Messmethoden sollen hier nicht ndher erldutert,
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 einfacher
zu handhaben. Es konnen jedoch nur Dehnungen in der
Ebene der Messmarke registriert werden.

— Die CSIR-Gerite erlauben die Bestimmung des raumlichen
Spannungszustandes in einem Punkt.

Die grossen Erwartungen, die wir anfinglich in die
spannungsoptischen Verfahren gesetzt haben, sind leider nur
teilweise erfiillt worden. Es traten zwei unerwartete Schwie-
rigkeiten auf:
~ Es gelang nur mit grosser Miihe, die Messmarken auf dem

Bohrlochgrund aufzukleben, weil der verwendete Leim
nicht richtig auf dem Felsen haftete. Der Grund hiefiir lag
in der Feuchtigkeit des Gesteins, obschon an den Mess-
stellen kein fliessendes Wasser zu beobachten war.

— Die Auswertung der wenigen gewonnenen Proben fiihrte
zu widerspriichlichen Resultaten. Kontrollversuche, die

—
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Prof. W. Schumann im Labor durchfiihrte, zeigten, dass
der verwendete Klebstoff beim Erhirten eine exotherme
Reaktion aufweist, d.h., dass die Messmarke wiahrend des
Abbindens Wirmedehnungen erfdhrt und nach dem Auf-
kleben nicht mehr spannungslos ist.

Beim Verfahren von Prof. M. Schmidt waren die verwen-
dete Klebstoffmenge und damit die Wirmedehnungen viel
geringer. Es konnte nachgewiesen werden, dass seine Mess-
resultate recht genau mit denjenigen der CSIR-Methode
libereinstimmen. 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-Gerdten 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:

oy ~ (0,7 bis 1,0) vy & Vertikalspannung
or ~(2bis3)yh Horizontalspannung quer zur Tunnel-
achse

Horizontalspannung lings der
Tunnelachse

CA th

h = Uberlagerungsstirke
v = Raumgewicht des Felsens
Die Vertikalspannung ov betrdgt entsprechend der vor-

handenen Uberlagerung in den Messquerschnitten rund
20 kg/cm?; sie hat die gleiche Grossenordnung wie die Hori-

1800 m bis Erde Veronkerungsstange

2700 m bis Ende Verankerungsstange
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Bild 2. Anordnung der felsmechanischen Untersuchungen im Messquerschnitt 2 bei Tunnelkilometer 95483 (vergleiche Bild 1 in [4], dort

mit M 2 bezeichnet)



zontalspannung o4 in Richtung der Tunnelachse. Etwas
iiberraschend ist der Betrag der quer zur Tunnelachse gerich-
teten Horizontalspannung oz, die mindestens doppelt so
gross ist wie der Uberlagerungsdruck. Der anhand der Mes-
sungen bestimmte primdre 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 bestitigt, die tiber grosse Strecken der Pilotstol-
len und spidter auch an den wenigen unverkleidet gebliebenen
Stellen des endgiiltigen Querschnittes verfolgt werden konnte.
Kurze Zeit nach dem Auffahren des Stollens trat an den
Seiten ungefdhr auf der Hohe der Stollenachse ein lings
durchlaufender Riss auf. Obwohl diese Erscheinung auf einen
hohen Seitendruck hindeutete, konnten wir bis zur Bestiti-
gung dieser Hypothese durch die Messungen nicht recht
daran glauben.

Ohne einer eingehenderen Arbeit iiber die geologische
Bedeutung dieser Sachlage vorgreifen zu wollen [5], sei noch
kurz angedeutet, welche Interpretationsmoglichkeiten im
Vordergrund stehen. Eine erste Theorie nimmt an, dass die
grossen Horizontaldriicke eine direkte Folge der tektonischen
Krifte seien, welche die beschriebene Falte (Wiirzenbach-
Antiklinale) zusammengeschoben haben. Das Uberwiegen der
west-0Ostlichen Spannungen wiirde dabei dadurch erklirt, 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
Wiirzenbach-Antiklinale gesetzt, wobei sich die Vertikalspan-
nungen nach der Abtragungstheorie vermindert hitten, die
Horizontalspannungen aber — abgesehen vom Effekt einer
gewissen Zerfallsrate — erhalten geblieben wiren.

4. Verschiebungsmessungen

Nach Abschluss des Versuchsprogrammes wurden bei
beiden Messstellen Telerocmeter System Huggenberger einge-
baut. Damit konnen 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 1971 erfolgt. Da
erst eine vorliufige Auswertung der Ergebnisse vorliegt,
diirfen 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:

— Ungefdhr 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 verhiltnismaéssig
kurzen Distanz bis zur Ausweitungsbrust, sind nur geringe
Felsverschiebungen aufgetreten. Diese Aussage ist aller-
dings eine Hypothese, die auf der Extrapolation der beiden
vorhandenen Kurvendste beruht und die Ausweitung in
einer einzigen Etappe voraussetzt.

— Bis zum Zeitpunkt der Fertigstellung des Spritzbetongewol-
bes sind rd. 759, der Gesamtdeformation bereits eingetre-
ten. Fiir die Beanspruchung des Aussengewolbes ist nur die
Restverschiebung wesentlich. Die Beanspruchung der
Spritzbetonschale ist somit entscheidend vom Zeitpunkt
des Einbringens abhingig.

— Die Verschiebungen in 9 m bzw. 18 m Tiefe sind erwar-
tungsgemiss 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 1
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 betrigt
knapp 3 mm. Dieser Betrag wurde auch an dem nach
Osten zeigenden, rund 51 m langen Telerocmeter gemessen.
Daraus folgt, dass sich der dusserste 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 ausgeprégt. Die felsstatischen Berechnungen, die
mit Hilfe des vorher genannten Programmes durchgefiihrt
wurden, haben Verschiebungen der gleichen Grossenordnung
wie diejenige der Messungen ergeben. Bei einer geschickten
Wahl der Berechnungsgrundlagen (primirer Spannungszu-
stand ; Materialkennwerte) innerhalb der durch die Versuche
gefundenen Grenzen ergibt sich eine gute Ubereinstimmung
von Berechnung und Messungen.

5. Schlussbemerkungen

Die endgiiltige Bewertung der Messergebnisse ist noch
nicht abgeschlossen, so z.B. die Auswertung der Deforma-
tionsmessungen, die den Einfluss der nahe liegenden zweiten
Tunnelréhre (Ausweitung im Laufe des Oktobers 1972 er-
folgt) auf die bereits erstellte Rohre zeigen.

Abschliessend mochten wir allen Beteiligten danken:
Dem Bauherrn (Stadt Luzern und ASF) dafiir, dass die
erforderlichen Kredite bereitgestellt wurden, und den ver-
schiedenen Messequipen fiir ihren grossen Einsatz. Gleichzei-
tig soll auch erwiahnt werden, dass sich unseres Erachtens der
Aufwand gelohnt hat, weil das Spritzbetongewdlbe iiber
grosse Strecken in geringerer Stirke ausgefiithrt werden
konnte, als wir urspriinglich 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 plus a démontrer I'intérét que présentent
les mesures “in situ’” pour la reconnaissance des sols.
Nous rappellerons néanmoins succinctement les princi-
pales raisons qui ont fait adopter ce genre d’essais, de
préférence aux mesures de laboratoire sur carottes.

— Pour que les échantillons soient représentatifs du sol
considéré, il faut impérativement que le carottier soit
parfaitement approprié au terrain et qu'il ne remanie
pas celui-ci en cours de prélévement.

— Certains terrains ne peuvent étre carottés sans rema-
niements importants, par exemple le sable.

— Le transport des carottes entre le lieu de préléevement
et le laboratoire provoque des changements d’état de
I'échantillon qui sont dus a la migration de I'humidité,
aux vibrations, aux effets thermiques, etc.

— La manipulation des carottes au laboratoire apporte
aussi des remaniements de |'échantillon.

— Le faible pourcentage d'échantillons vraiment intacts
ne donne qu'une idée trés approximative de I'ensemble
du terrain.

— L'ensemble de ces considérations conduit les labora-
toires a conseiller de prendre en compte soit la moyen-
ne des mesures, soit souvent les mesures les plus pessi-
mistes.

Les appareils de mesures in situ les plus couramment
utilisés sont le scissometre, le pressiometre, les pénétro-
metres statiques ou dynamiques. Ces appareils présentent
un intérét évident dans le domaine spécifique d'utilisa-
tion, mais en général, ils ne peuvent fournir que des
renseignements qualitatifs sur les domaines voisins.

Ainsi des essais pressiométriques, on n'a pas réussi a

tirer avec suffisamment de rigueur la valeur de la cohé-
sion et de I'angle de frottement interne des matériaux.
Il en est de méme avec le scissométre qui nous rensei-
gne sur la valeur de gt sans définir la part de C et ¢.

Nous avons, en laboratoire, exécuté a la demande de
Monsieur le Professeur CAMBEFORT, un nombre im-
portant d'essais de cisaillement sur terrains reconstitués
ainsi que sur différents coulis, Bentoplug, gel de silice,
etc. Dans tous les cas, nous avons noté que le diameétre
de terrain cisaillé se situait au-dela du diametre du
croisillon de cisaillement.

Les essais ont été effectués avec différentes formes
d'outils de cisaillement de ¢ extérieur identique.

Fig. 1

Dans un premier temps, les outils 1-2-3 étaient mis en
place dans |'échantillon par pression, aprés quoi nous
procédions au cisaillement. Les formes de cisaillement
rencontrées se sont toujours présentées sous la forme
d'une croix gammée allongée.

\\
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/
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Fig. 2

Par la suite, nous avons utilis¢ des coulis et coulé ceux-
ci autour des formes d'outils. Les résultats ont été du
méme ordre sauf pour la forme 4 ou le cylindre était
revétu de grains, le cisaillement s'est effectué au voisina-
ge du diameétre extérieur des grains, dans ce cas, les com-
paraisons, avec les essais triaxiaux ont démontré que la
dispersion était tres faible, inférieure a 3 %.

Ces résultats d'essais sont trés importants pour orienter
notre conception concernant les appareils de mesure in
situ.

Il est certain que si I'on arrive a résoudre les probléemes
technologiques que pose la réalisation d'un essai type
boite de Casagrande ou triaxial, in situ, on aura fait un
grand pas pour la détermination de la cohésion et de
I'angle de frottement interne des matériaux.

Plusieurs appareils pour essais in situ ont été réalisés
avec des succes divers; nous en ferons une bréve analyse
des principaux.



RHEOTEST

Cet appareil se présente sous la forme définie suivant le
croquis suivant.

flexible de

_gonllage
4
N
4 ailettes :{
4
Membrane N
peb —
i
ailettes trés
importantes et
Tragiles
Déformation de la membrane en
trefle n'appliquant pas la pres—
; sion sur l'ensemble du cylindre
H N de déformation
forpation d'un ; }
bulbe au batt

\_ / Fig. 3

Mise en place : L'appareil est mis en place par battage
a partir du fond d’un sondage. Du fait de la trousse a
angle de coupe inversé, il se forme trés vite un bulbe
au droit du sabot, ce qui remanie considérablement le
terrain d'autant plus que !'épaisseur des parois est élevée.

Essais : L'application de la pression ne s'effectue pas
d'une maniére homogéne sur |'ensemble du cylindre de
cisaillement. De ce fait, il est trés difficile de déterminer
le diametre de cisaillement et par la d'effectuer le calcul
du couple résistant.

Les valeurs exprimées ne peuvent étre tirées que par des
comparaisons a des essais de laboratoire mais pas du
calcul rigoureux.

Les déformations sont obtenues par la mesure du volume
d'eau injecté dans la manchette. C'est trés imprécis.

VANE TEST CANADIEN

Flexible de gonflage “

4 ailettes

Membrane

outil de rotation pour la destruction

du noyau de sondage

Membrane caoutchouc

. ailettes semblables & celles Fige. 4
—— e — ot 18.
_d'un VANB-TEST *

Mise en place : L'appareil est mis en place a partir du
fond d'un forage en étant enfoncé par pression. Pour
éviter la formation d'un bulbe, il y a au centre un outil
rotatif qui détruit le noyau.

Essais : L'application de la pression ne s'effectue pas
d'une maniére homogene sur I'ensemble du cylindre de
cisaillement. Il est donc difficile de calculer le couple
résistant.

Cet appareil est cependant beaucoup mieux que |'appa-
reil Rhéotest car il présente des ailettes trés fines qui
pénétrent profondément dans le matériau.

De ce fait, on pourrait peut-étre accepter que la pres-
sion ne soit pas exercée parfaitement orthogonalement
au cylindre de cisaillement. Mais, dans ce cas, I'appareil
est fragile et ne peut étre utilisé que dans des sols de
faible cohésion. Les déformations sont mesurées en
fonction du volume d'eau injecté dans la manchette, ce
qui est également trés imprécis.

SCISSOPRESSIOMETRE

Le scissopressiometre (fig. 5 et 5 bis), de par sa concep-
tion, ne présente pas les inconvénients des appareils pré-
cédents et permet d’obtenir plusieurs caractéristiques des
sols testés.

Cet appareil se compose essentiellement d'une manchette
cylindrique de caoutchouc qui, grdce a sa structure parti-
culiere, peut étre entrainée dans un mouvement de rota-
tion tout en restant entiérement libre de se déformer
radialement. Dans cette manchette sont, en effet, fixées
et adhérisées des ailettes métalliques qui :

— d’une part coulissent dans les fentes que comporte le
tube métallique trés rigide sur lequel la manchette est
placée,

— d'autre part, pénétrent dans le terrain lors du gonfle-
ment de la manchette.

La déformation radiale de la manchette est constante
sur la hauteur des ailettes de cisaillement et une des
particularités de cet appareil est qu’il applique ainsi au
sol des contraintes radiales homogénes sur |'ensemble du
cylindre de cisaillement ou de déformation.

Cette disposition permet de réaliser des essais "‘in situ”
comparables aux essais de cisaillement effectués a la bo'ite
de Casagrande ou essais triaxiaux non drainés.

Dans le corps de |'appareil sont fixés trois capteurs
potentiométriques permettant de mesurer efficacement
les déformations du sol.

En enregistrant en méme temps la pression d’'équilibre,
il est facile de tracer les courbes efforts-déformations et
d’en déduire la compressibilité du sol, ainsi que l'aniso-
tropie (que |'on retrouve pratiquement dans tous les
terrains).

Ensuite, on applique au sommet du train de tiges un
couple de torsion, progressivement augmenté jusqu’a ce
que soit obtenu le cisaillement.

On obtient ainsi la contrainte de cisaillement at, sous

la contrainte normale on (qui est déduite de la pression
d'équilibre appliquée au terrain). De plus, on peut enre-
gistrer la contrainte tangentielle ot en fonction de !'angle
de rotation 8, ce qui permet d'avoir I'allure de la rup-
ture au cisaillement et de voir, dans le cas de terrain
cohérent, la valeur de la contrainte tangentielle aprés
rupture.
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Avantages de cet appareil

— Le scissopressiométre est mis en place dans un forage
¢$ 100 mm, préalablement foré et calibré a I'aide d'un
carottier a trousse coupante inversée.

— L'appareil n'étant pas battu dans le sol, on évite ainsi
le compactage qui fausserait les mesures. De plus, méme
si les outils de perforation et de calibrage remanient
légérement les parois du forage, la surface de cisaillement
se situe, en général, hors de la région remaniée, du fait
de la pénétration des ailettes dans le sol.

— La hauteur de 15 centimeétres sur laquelle s'effectue
I'essai est intéressante car elle permet de tester des zones
de terrains trés rapprochées, donc d‘avoir une image
assez précise du sol. Avec cette hauteur de cisaillement,
on peut mesurer des contraintes tangentielles allant
jusgu’a 9 bars.

Des essais comparatifs avec des mesures de laboratoire
montrent une trés bonne concordance.

— La mesure directe des déformations par palpeurs po-
tentiométriques reliés aux ailettes évite toutes les correc-
tions inhérentes a un liquide, ainsi qu'a la compressibi-
lité de la membrane et permet une précision de mesure
qui est fonction de la linéarité de la piste du potentio-
metre, soit de 'ordre de 25 p (ce qui est surabondant
dans les applications courantes ou le 1/10€ de mm.
suffit généralement).

- Lors d'essais comparatifs avec des pressiometres fran-
¢ais et étrangers, on a obtenu des résultats tout a fait
comparables.

— Gréce a la facilité de mise en oeuvre et au maniement
trés simple, on peut acquérir rapidement la connaissance
du terrain. Comme le forage est exécuté en premier, il
est possible de choisir les niveaux a tester, dans lesquels
il convient de faire des essais tres sérieux :

L'appareil permet une gamme étendue de résultats :

= module pressiométrique

= module d’élasticité de cisaillement
= angle de frottement interne

= cohésion.

O om

Réalisation d’un essai

Tout au début de 'utilisation de I'appareil, nous pen-
sions effectuer les essais & pression croissante a diffé-
rents niveaux, estimant que le cisaillement remanierait
le terrain localement et fausserait les mesures suivantes.
Pour ce faire, il fallait se trouver dans des couches ho-
mogenes de hauteur suffisante, ce qui n’est pas toujours
le cas.

Nous avons donc procédé a un méme niveau a des ci-
saillements successifs correspondant a des pressions laté-
rales de plus en plus élevées.

En calculant la valeur de la contrainte tangentielle
d'apres I'équilibre des couples, nous avons constaté que
les points s'alignent tres bien et correspondent a I'angle
de frottement interne. Ceci est d au fait que le cisaille-
ment est toujours effectué sur un diametre plus grand
que l'essai précédent et que le cisaillement est intergran-
nulaire.

La valeur de la cohésion C étant obtenue pour P = O.

Pour connaitre les valeurs des pressions radiales qu'il
convient d‘appliquer avant cisaillement, il faut que le
premier essai réalisé dans un type de sol considéré
porte sur un essai pressiométrique continu (déterminant
ainsi la pression de fluage du matériau) complété, si
possible, dés que le fluage est amorcé, par un essai de
cisaillement.

4

Ces deux renseignements permettent de choisir, dans le
domaine élastique du matériau, les 4 ou 5 pressions
latérales sous lesquelles doivent étre réalisés les cisaille-
ments lors des essais ultérieurs.

La courbe pressiométrique est de la forme suivante :

A& en mm.
\

“ Domaine pseudo- élastique

Pressions en bars

Fig. 6

\Zone d’opplication de la manchette
et penetration des ailettes

La détermination des contraintes tangentielles de cisaille-
ment se calcule & partir du profil de cisaillement.

Profil du cisaillement

nl=

[MES

—2e

a .’._J Fig. 7

soit: F = force de cisaillement en kg

L = bras de levier d’application de la force en
cm. = 50 cm.

C = couple appliqué FL en kg.cm, soit 50 F
= hauteur des ailettes en cm. = 15 cm.

h = hauteur du cylindre d'application au-dela des
ailettes = 6 cm.

¢ = diametre moyen des ailettes en cm au mo-
ment du cisaillement

e = épaisseur des ailettes

= surface latérale du cylindre de cisaillement
au-dela des ailettes h (¢ -2 e) en cm?2.

ot = contrainte tangentielle en kg/cm?

soit en égalant le couple appliqué et le couple résistant,
on obtient I'éguation suivante:

FxL=[moHS-+7n(6-20) E-e) ot
soit en appliquant les constantes et en développant, on
obtient :
100

LS, . F
m(21 ¢2 - 18 ¢ + 13,5)

en tracant un abaque et en calculant la valeur de

100
m(21 ¢2 - 18 ¢ + 13,5)

par les valeurs de ¢ comprises entre 10 et 14 cm, nous
pouvons trés facilement calculer gt a I'aide d'un abaque
donnant A en fonction de ¢.
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Détermination du module de déformation

soit: E = module de déformation en bars
D = diamétre en millimétre
AD = déformation en millimétre
P = pression en bars
n = coefficient de Poisson
PD
E =(1+pn) AD

Nous avons réalisé en collaboration avec 'Institut Natio-
nal des Sciences Appliquées de LYON une série d'essais
sur un terrain expérimental du Laboratoire Régional des
Ponts & Chaussées.

Il va sans dire que le sol est parfaitement connu tant
du point de vue essais in situ qu’essais de laboratoire
classiques.

Nous avons réalisé en premier un essai pressiométrique
fig. 8 qui nous a permis de fixer les valeurs limites des
pressions latérales a appliquer.

La fig. 9 montre les résultats obtenus a 2,50 m ol nous
avons trouvé un angle de frottement ¢ = 34° et une
cohésion C = O.

La fig. 10 montre les résultats obtenus a 2,50 m ol
nous avons trouvé un angle de frottement ¢ = 32° et
une cohésion C = 0,3 bar.

La fig. 11 montre les résultats @ 4 meétres ou nous avons
trouvé un angle de frottement de ¢ = 31° et une cohé-
sion C = 0,5 bar.

Nous avons appris, aprés avoir effectué les essais que le
terrain avait été surconsolidé avec un remblai et que
celui-ci avait été enlevé ensuite. |l est intéressant de
constater qu’avec le scissopressiométre nous avons effec-
tivement retrouvé cette surconsolidation dans les limons
de surface.

Nous sommes profendément convaincus que cet appareil
permettra de faire un pas de plus dans la mesure des
caractéristiques des sols in situ.



DILATOMETRE

Introduction

L'étude des fondations dans les terrains rocheux est dif-
férente de |'étude des fondations dans les sols meubles.

La capacité portante est surtout conditionnée par la
structure du massif rocheux plus que par la résistance
du rocher lui-méme. L'étude du sol sur éléments carottés
ne peut en aucun cas étre représentatif du terrain en
place. Nous en avons en France de tristes vestiges. Pour
imaginer le comportement d'un massif, on peut prendre
I'exemple d’un jeune enfant a qui |I'on demande de
casser manuellement un morceau de sucre, il n‘en aura
pas la force suffisante, mais si on lui demande d’exercer
un effort de torsion sur 1 kg de sucre en morceaux, il
y parviendra aisément.

Un massif rocheux n’est jamais homogeéne, ses plans de
fissuration suivent le clivage, le pendage, plus des zones
de fracturation occasionnées par les poussées des masses
rocheuses, par les nappes d’eau souterraines, par les écou-
lements de celles-ci, par |'érosion, infiltration, etc.

Tous ces éléments agissent de concert pour modifier les
forces orogéniques et créer un nouvel état d'équilibre
du massif.

Ceci nous démontre que :

10 — |_e carottage continu classique ne permet pas de
fixer avec précision les caractéristiques du sol. Il nous
fournit, suivant notre image, "“‘un morceau de sucre”’
qui aura sGrement de bonnes caractéristiques mécani-
ques. Il a déja été démontré que, pour des échantil-
fons homothétiques d'une méme roche, la résistance
est une fonction décroissante des dimensions de
|"échantillon. De plus, nous n‘avons aucune notion
chiffrable de I'anisotropie du matériau en place qui
est liée directement a la schistosité, au plan de strati-
fication, aux diaclases et aux failles.

20 — Les essais géophysiques donnent souvent de bons
résultats pour le calcul des modules dynamiques qui
présentent une corrélation avec des modules de défor-
mations statiques.

Ces résultats sont tirés de statistiques et certains
Mafitres ne leur prétent pas un crédit absolu.

30 — Les essais d’eau permettent en certains cas de se
rendre compte de la fracturation en place, mais la
encore on rencontre beaucoup de difficultés pour
réaliser ces essais, surtout dans les rochers karstiques
et 'interprétation pose de nombreux problémes.

40 — Les spécialistes de la mécanique des roches qui ont
eu a se heurter a ces problémes ont réalisé des essais
en galerie a une échelle importante; ces essais ont
donné d’excellents résultats mais, pour I'étude d’un
barrage, on peut dire que c’est un essai ponctuel, a
un niveau déterminé.

Cela ne permet pas de se rendre compte des caractéris-
tiques du sol sur la hauteur des appuis du barrage ou
de la fondation.

De plus, le colit de tels essais est trés élevé, ce qui em-
péche d’en faire un nombre suffisant, d’ou obligation
de batir son projet sur un chiffre réduit d’essais.

L'ensemble de ces considérations ont conduit les services
géologiques et mécaniques des roches d’Electricité de
France a mettre au point un appareil permettant, a partir
d'un forage, de déterminer les caractéristiques des modu-
les d'élasticité.

Cet appareil a été appelé par son auteur, M. COMES, du
nom de MEDERATEC (fig. 12), tiré d'une phrase latine:

MEsura )

DEformatio ) Mesures de déformations radiales dans un

Radius ) forage en compression
Tentare ) : b

Compressio )

L'idée est que la déformation radiale d'un trou cylindrique
sous |'effet d’une pression uniformément répartie sur la
paroi peut s‘exprimer a partir de la formule des enveloppes
épaisses de LAME sous la forme:

P D
=1 =
ad = (1+p) 3

D = diamétre initial
ad = variation de diametre
P = pression appliquée
M = coefficient de Poisson généralement = a 0,2
E = module de déformation

Le dilatométre se présente sous la forme d’'un cylindre
de 2,370 m. et de @ 160 mm. |l se compose d'un corps
en acier ajouré revétu d'une gaine caoutchouc armé.

La liaison de la manchette est assurée aux deux extré-

mités par un dispositif de cOne d'ancrage permettant de
réaliser d'une part |'étanchéité et, d’autre part, la tenue
a la traction de la manchette sur son support.

La pression maximale est de 160 bars, ce qui correspond
a des efforts de traction d’environ 30 tonnes.

La manchette se déforme sous une pression de l'ordre
de 2 bars et a une longueur libre de 1100 mm.

Au centre de |'appareil sont placés trois capteurs poten-
tiométriques ayant une course de 25000 u et de résolu-
tion infinie. Ils sont placés a 120° dans le but de déter-
miner |'anisotropie de la roche au niveau testé.

A l'intérieur de la manchette est placé un manographe
permettant de mesurer la pression exercée au droit de
I"essai.

Un enregistreur permet d’obtenir d’'une part les déforma-
tions dans les 3 directions et d'autre part la pression.

Les enregistrements sont dépouillés et I'on obtient les
courbes de la forme suivante (fig. 13):

30

en bars

20}

Pressions

10

.
[/ oeformations |fsuivt un® en p

4500 2000 2500 3000

Fig. 12
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Comme nous l‘avons déja dit, le module d’élasticité d'un
rocher dépend d'une part des caractéristiques intrinséques
du matériau et d‘autre part de la fissuration.

Les déformations que I'on mesure in situ intégrent d'une
part les déformations du rocher et d'autre part le serrage
des fissures.

Pour obtenir un essai a I'échelle du massif, il convient
d‘avoir un appareil d‘assez fort diamétre. Le Médératec
de ¢ 165 intéresse un volume de matériau d'environ

5 m3. Cette condition est respectée par les essais de
plague et le Médératec. Elle I'est moins avec les appa-
reils de petits diameétres car, pour soumettre a la méme
contrainte des volumes comparables avec deux appareils
de diameétre différent, il faudra réaliser :

ce qui démontre qu'avec les petits diameétres, il faudra
exercer des pressions trés élevées, ce qui n'est pas tou-
jours facile.

Lorsqu’on ouvre, dans le rocher, une tranchée ou une
galerie, les fissures ont tendance a s'ouvrir. Ces fissures
se referment lors de la premiére remise en charge: lors
d'un premier cycle de chargement, les déformations sont
donc plus fortes que lors des cycles suivants. On obtient
ainsi le:

MODULE DE DEFORMATION TOTAL DU ROCHER = E

Histogrammes comparés des modules obtenus par différentes méthodes _ sur
echontillons _en sondages _en saignée _et G lo ploque Pour choque type
d’essai on donne :

n = nombre d’essais
m = voleur moyenne — = coefficient de variations
6 = écart type
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Ce module a une signification physique car, lorsqu’on
construit un ouvrage, on ouvre des fouilles au fond des-
quelles le rocher est effectivement décomprimé. La dé-
compression a lieu lors de la premiére mise en charge.

En principe, le forage exécuté pour |'essai au MEDERA-
TEC décomprime moins le rocher que la galerie néces-
saire a un essai de chargement sur plaque.

Le module de déformation total mesuré au MEDERATEC
est généralement supérieur a celui obtenu par chargement
d’une plaque.

Recompression du rocher

Si aprés un chargement a la pression p, on réalise un
cycle de déchargement partiel suivi d'une recompression,
par exemple :

pVO7pZp
les fissures s'ouvrent peu.

Les déformations correspondant au cycle p v 0,7 p 7 p,
permettent de définir un:

MODULE D’ELASTICITE REVERSIBLE DU ROCHER = Er
qui correspond dans la pratique aux différents charge-
ments successifs de |‘ouvrage.

D’autre part, si on préléve une carotte entre les fissures,
on peut, en laboratoire, mesurer le:

MODULE D’ELASTICITE DU MATERIAU = E mat

Nous avons constaté que les modules mesurés par diffé-
rents moyens s‘inscrivaient comme suit :

Module E < Moduie E < Module Er < Module matériau

mesuré en mesuré au Mesuré au E mat
galerie Médératec Médératec
1€r cycle 1€r cycle

Ce sont ces constatations que nous avons faites lors
d'une campagne trés importante au chantier de Zardezas,
en Algérie.

Le Laboratoire Géotechnique de I'Ecole Polytechnique
Fédérale de LAUSANNE a réalisé des essais de plaque
en galerie, le module E mesuré étant de 12 000 a

13 000 bars.

Le module E mesuré au Médératec 1€r cycle = 8 000
a 134 000 bars.

Le module Er mesuré au Médératec Cycles suivants =
8500 a 300 000 bars.

Le module Emgt mesuré sur éprouvette en laboratoire
(laboratoire d'Alger) = 43 000 & 500 000 bars.

Des essais comparatifs ont été exécutés par E.D.F. et
reportés suivant le tableau fig. 14. On note la faible
dispersion des mesures au Médératec, et on voit nette-
ment comment se situent les différents modules suivant
la méthode de mesure utilisée.

Plaque <

Lorsque |'on reporte les variations des déplacements des
capteurs, on obtient les ellipses d’anisotropie fig. 15

Médératec <  Essai éprouvette

La fig. 15 montre un résultat obtenu a la Centrale Nu-
cléaire de TIHANGE en Belgique ou a la suite de la
campagne de reconnaissance, on a changé I'emplacement
de la Centrale en la placant environ 1 km a I'amont. |
est a noter que le terrain était un schiste altéré a fort
pendage.
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Il n'est guére possible de parler de cet appareil sans
regarder brievement le c6té économique.

Sans aucun doute, si I'on doit comparer le prix par
rapport a un essai de plaque en galerie, le Médératec

sera choisi, d'autant qu’il est en mesure de fournir la
valeur des modules sur la hauteur des appuis du barrage
ou de la fondation. Le seul reproche que |'on puisse
faire est le diameétre de perforation qui est assez colteux,
compte tenu de ses dimensions. Nous avons résolu ce
probléme en réalisant un appareil ¢ 95 permettant d’exer-
cer des pressions de 300 bars. Son utilisation peut étre
étendue soit a la mécanique des roches avec des capteurs
de 25000 p ou a la mécanique des sols avec une trans-
mission par cdblerie permettant une dilatation de

50000 u ou plus avec une précision de 50 u. La figure
16 montre le dilatométre ¢ 95 avec ses capteurs placés
diamétralement a 120° dans le cylindre des mesures.
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