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Grundsatzliche Einflisse des Grundwassers auf den Boden

Von Prof. H.J. Lang, Zirich*)

1. Einleitung

Im folgenden wird versucht, die aller-
wichtigsten und grundsitzlichsten Ge-
sichtspunkte der Beeinflussung des Bo-
dens (und damit auch der Bauwerke im
Boden) durch das Grundwasser zusam-
men zu fassen. Dabei handelt es sich
«nur» um an sich unkomplizierte und
vereinfachte Gedanken-Modelle. Wenn
man diese jedoch konsequent anwendet,
konnen alle Wechselwirkungen zutref-
fend iiberblickt werden, die sich zwischen
dem in Wahrheit heterogenen und aniso-
tropen Baugrund und dem Grundwasser
crgeben konnen.

2. Grundwasscr und Gradient einer Sicker-
stromung
In Bild 1 ist ein horizontal geschich-
teter Baugrund schematisch dargestellt.
In der obersten Schicht (Kiessand) be-
findet sich ein freier horizontaler Grund-
wasserspiegel. Eine umspundete Bau-

1) Vortrag, gehalten am 2. November 1973
in Lausanne vor der Schweizerischen Gesell-
schaft fiir Boden- und Felsmechanik.

grube wurde erstellt; unter der Bau-
grubensohle befindet sich innerhalb der
Spundwinde eine Dichtungszone. So-
wohl die Dichtungszone als auch die
Spundwinde seien absolut dicht, d.h.
der Wasserandrang in die Baugrube ist
Q = 0. Unter diesen Randbedingungen
wird sich der Wasserspiegel in dem Pie-
zometer 1 (Standrohr), mit welchem der
Druck im Punkt A gemessen wird, auf
der Hohe des in der Baugrube abge-
senkten Wasserspiegels einstellen, wih-
rend die Piezometer II und III in den
Punkten B und C einen Wasserspiegel
auf der Hohe des freien Grundwasser-
spiegels im Kiessand anzeigen.

Das Wasser rings um die Baugrube
herum und im Innern der Umspundung
unterhalb der Baugrubensohle ist iydro-
statisch gespannt und in den Poren des
Bodens beweglich. Es handelt sich um
«Grundwasser» im Sinne der heutigen
Ausfiihrungen.

Unter dem Kiessand folgt eine Ton-
schicht, welche ihrerseits von einer Sand-
schicht unterlagert wird. Die Piezometer
IV und V in den Punkten D und E an

OK. Sandschicht zeigen ein horizontales
Druckniveau, welches um das Mass /1,
iiber dem freien Grundwasserspiegel
liegt. Das Grundwasser im Sand ist
artesisch gespannt.

Die Lage des Wasserspiegels in den
Piezometern 1 bis V zeigt das Potential
des Grundwassers in den Punkten A bis
E an: Beziiglich des beliebig gewihlten
Horizontes hat es bei den hier gegebenen
Randbedingungen im Punkt A die
Grosse H;, in den Punkten B und C die
identische Grosse H, > H, und in den
Punkten D und E die identische Grosse
H, > H,.

Zwischen dem Punkt D und dem
vertikal dariiber liegenden Punkt C
herrscht somit eine Potentialdifferenz
h, = H, — H,. Infolge dieser Potential-
differenz stellt sich eine nach oben ge-
richtete Sickerstromung durch die Ton-
schicht der Stirke d ein, wobei hier die
Gerade DC eine Stromlinie ist. Zwischen
den Punkten B und A besteht ebenfalls
eine Potentialdifferenz der Grosse /h, =
H, — H,. Eine Sickerstromung stellt sich
hier nur deshalb nicht ein, weil voraus-



setzungsgemidss Spundwand wund Dich-
tungszone absolut dicht sein sollen!

Der Gradient i (Sickergefille) der
Sickerstromung zwischen dem Punkt D
und dem Punkt C wird als das Verhiltnis
von Potentialdifferenz zwischen D und
C und der Lédnge des Sickerweges zwi-
schen D und C cingefiihrt, d.h. i = /,/d.

In Bild 2 ist dieser Sachverhalt fiir
einen nicht so speziellen Fall wie in Bild 1
dargestellt. Der Gradient der Sickerstro-
mung zwischen den Punkten A und B
auf einer Stromlinie ergibt sich hier zu
i=h/{, wobei h die Potentialdifferenz
zwischen dem Punkt A und dem Punkt
Bist. Da in A das Potential grosser als in
B ist, ist die Richtung der Sickerstro-

mung ;A.—l; Deutlich wird hier auch wie-
der, dass zur eindeutigen Bestimmung
von i das Potential in den Punkten A und
B bekannt sein muss!

3. Durchlassigkeit
(Durchlissigkeitsbeiwert) k

Der Durchléssigkeitsbeiwert k ist ein
Mass fiir den Widerstand, welchen das
Grundwasser beim Durchstromen der
Porensysteme eines Bodens iiberwinden
muss. Er ist durch das Gesetz von Darcy
v = k [ definiert. Das Gesetz von Darcy
ist nicht unbeschrinkt giiltig. Es ist u.a.
nur auf eine laminare Stromung anwend-
bar. In Bild 3 ist schematisch eine Mog-
lichkeit skizziert, den k-Wert bei ver-
schiedenen achsialen Spannungen o, d.h.
bei verschiedener Lagerungsdichte, zu
bestimmen. Bei der gewihlten Anord-
nung ist der Gradient der hier senkrecht
nach oben gerichteten Sickerstromung
durch die Bodenprobe i = /hi/d. Die
Wassermenge Q, welche je Zeiteinheit
durch die Probe mit dem konstanten
Querschnitt F fliesst, ergibt sich zu Q =
vF=kiPF.

Daraus wird sofort ersichtlich, dass
die Filtergeschwindigkeit v nicht die tat-
sidchliche Geschwindigkeit v des Durch-
flusses sein kann: Das Wasser kann ja nur
durch die Poren des Bodens fliessen, so
dass v > v sein muss. Im tbrigen ist v’
vom Porendurchmesser abhiingig und so-
mit nicht konstant.

Der k-Wert hat die Dimension einer
Geschwindigkeit und wird meist in cm/s
angegeben. Seine Grosse hat bei unseren
Boden einen Variationsbereich von etwa
9 Zehnerpotenzen. Die in Bild 3 darge-
stellte Methode zur Bestimmung des A-
Wertes ist daher nicht bei allen Boden-
arten anwendbar, z. B. muss Q noch ein-
wandfrei messbar sein. Aus Bild 3 er-
geben sich zudem noch die bei der labor-
experimentellen Bestimmung von k hdu-
figen Fehlerquellen:

- Gradient /7 in der Bodenprobe nicht
bestimmbar (u.a. auch durch grosse
Energieverluste in Zuleitung und
Filterplatten)
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— Undichtigkeiten zwischen Probe und
Gefiasswandung

- Sukzessive Verstopfung der Poren des
Bodens durch im Wasser enthaltene
Luft.

4. Der Stromungsdruck

Die Reaktion zu den Reibungsver-
lusten des Wassers in den Poren eines
Bodensist eine in Stromungsrichtung auf
den Boden wirkende Kraft: Der Stro-
mungsdruck. Seine Grosse betrigt je
Volumeneinheit des Bodens 7y, wobei
vw das spezifische Gewicht des Wassers
bezeichnet. Dass dies so ist, kann z.B.
wie in Bild 4 aus einer Betrachtung der
effektiven vertikalen Druckspannungen
¢” in der Bodenprobe im Schnitt A-A ge-
zeigt werden. Es handelt sich hierbei um
eine spezifisch bodenmechanische Be-
trachtungsweise, wobei die beiden Zu-
stinde «keine Sickerstromung (Hahn
geschlossen)» und «vertikal nach unten
gerichtete Sickerstromung (Hahn ge-
Offnet)» miteinander verglichen werden.
Das Ergebnis ist eine scheinbare Ver-
grosserung des Raumgewichtes des Bo-
dens infolge Durchstromung um den
Betrag /vyw, d.h. um den Stromungs-
druck. Wire die Sickerstromung vertikal
nach oben gerichtet, wiirde das Raum-
gewicht um den Stromungsdruck ver-
kleinert. Allgemein sind Gewicht und
Stromungsdruck vektoriell zu addieren
(Bild 5).

5. Wasserdruck in ruhendem Wasser

Ist das Grundwasser in Ruhe, d.h.
ist keine Sickerstromung vorhanden, so
sind die Wasserdriicke im Boden und
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Bild 4. Ermittlung des Sromungsdruckes i
Zustand

auf im Boden eingebettete Bauwerke
usw. hydrostatisch verteilt (Bild 6). Ins-
besondere ist der Wasserdruck auf das
Bauwerk wunabhdngig von folgenden
Randbedingungen:

— Homogenitdt des Bodens
— Isotropie des Bodens
— Durchlidssigkeit des Bodens.

So stellt sich z.B. der Auftrieb auf
das in Bild 6 skizzierte Bauwerk in
gleicher Grosse (wenn auch vielleicht
nicht in gleicher Zeit!) ein, gleichgiiltig
ob der Boden ein Kiessand oder ein Ton
ist. Daraus ergibt sich auch, dass die
Angriffsfliche der Wasserdriicke auf das

V-y' lunter Auftrieb)

Bild 5.
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6. Mittlere Durchlidssigkeit und Vertei-
lung des Gradienten bei Sickerstro-
mung durch einen geschichteten Boden

Wirkliche Boden sind in der Regel
nicht homogen. In erster Anndherung
kann man sich einen wirklichen Boden
als ein Schichtpaket von in sich homoge-
nen Schichten verschiedener Durchlis-
sigkeiten vorstellen. In Bild 7 wird unter-
sucht, welche verschiedenartigen Ver-
héltnisse sich ergeben, je nachdem dieses
Schichtpaket parallel oder normal zur
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\
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Isolgtion, nicht aussere Wanne!



Schichtung vom Grundwasser durch-
stromt wird.

Bei schichtparalleler Durchstromung
(Bild 7 links) ist fiir alle Schichten der
Gradient gleich gross und die durch-
stromende Wassermenge wird (bei ver-
gleichbaren  Querschnitten) praktisch
allein von der durchldssigsten Schicht
bestimmt. Betragen die Unterschiede der
k-Werte der Schichten mehr als eine
Zehnerpotenz, so ist dies bereits eine sehr
gute Ndherung. Wesentlich anders ver-
hélt es sich bei der Durchstromung nor-
mal zur Schichtung (Bild 7 rechts): Hier
muss bei konstanter Durchflussfliche
das Produkt &/ konstant sein. Die ge-
samte Druckdifterenz # wird also in dem
Schichtpaket hochst ungleichmassig ab-
gebaut, und zwar in der Weise, dass der
grosste Teil des Druckabbaues in der
undurchlidssigsten Schicht stattfindet.
Hier ist es die Schicht mit dem kleinsten
k-Wert, welche den Durchfluss usw. be-
stimmt, aber auch den grossten Gradien-
ten aufweist.

In Bild 8 wird gezeigt, dass man mit
guter Nidherung davon ausgehen kann,
dass praktisch der ganze Druckabbau in
der undurchldssigsten Schicht erfolgt,
wenn die Ak-Wert-Unterschiede der
Schichten grosser als eine Zehnerpotenz
sind. Weiter unten wird noch dargelegt,
dass man bei wichtigen Bemessungsent-
scheiden in komplexen Baugrundver-
nissen mit dieser Annahme auf der
sicheren Seite liegt.

Eine weitere Konsequenz und damit
ebenfalls grundsdtzlich wichtige Ent-
scheidungsgrundlage fiir den Ingenieur
ergibt sich aus dem Vergleich der mittle-

@@)@ : Bodenschichten (in sich homogen und isotrop) verschiedener
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Bild 7. Mittlere Durchldssigkeit und Gradient in geschichteten Boden

Links: Durchstromen parallel zur Schichtung

ren Durchldssigkeiten eines Schicht-
paketes filir schichtparallele Durchstro-
mung einerseits und fiir Durchstromung
normal zur Schichtung andererseits. Da-
bei kann man in unseren alluvial ent-
standenen Boden mit guter Ndherung
den Ausdruck «schichtparallel» durch
«horizontal» bzw. «normal zur Schich-
tung» durch «vertikal» ersetzen. Der
Vergleich der in Bild 7 gegebenen For-
mel fiir die mittleren k-Werte in diesen
Richtungen, namlich k% und k% ergibt,

Rechts: Durchstromen normal zur Schichtung

dass in einem geschichteten Boden der
k-Wert in horizontaler Richtung stets
grosser als in vertikaler Richtung sein
wird. Die Beispiele in den Bildern 9 und
10 geben einen Anhaltspunkt fiir mog-
liche Grossenordnungen des Verhilt-
nisses (km)/ (kn*). Man erkennt, dass
dieses Verhiltnis ohne weiteres die Gros-
se von ungefdhr 100 haben kann, auch
wenn die idealisierten Annahmen in den
Bildern 9 und 10 in Tat und Wahrheit
nicht erfiillt sein werden.
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Bild 8.
dicken Schichten unterschicdlicher Durchlissigkeit. welche normal zur
Schichtung durchsiromt werden

4

Beispiel (iir den unterschiedlichen Druckabbau in drei gleich

Bild 11.

Einfiihrung des Sicherheitsbegriffes gegeniiber hydraulischem

Grundbruch. Senkrecht nach oben gerichtcte Sickerstromung
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Bild 9. Anisotropie des horizontal geschichteten Bodens: Modell Kies-  Bild 10. Wie Bild 9, Modell feingeschichteter Ton mit Silt-Sand-

sand mit Silt-Sand-Zwischenschichten.

7. Der hydraulische Grundbruch

Unter der Sohle einer Baugrube, in
welcher durch eine Wasserhaltung der
Wasserspiegel abgesenkt wird, ist eine
vorwiegend senkrecht nach oben ge-
richtete Sickerstromung vorhanden. Die
Erscheinung des hydraulischen Grund-
bruches, bei welchem durch den Stro-
mungsdruck die Sohle instabil wird oder
aufbricht, kann zur plotzlichen Kata-
strophe fiihren. Entsprechend wichtig
sind die Bemessungs-Uberlegungen, wel-
che eine ausreichende Sicherheit gegen-
tiber hydraulischem Grundbruch in je-
dem Bauzustand herbeizufithren haben.

In Bild 11 ist dargestellt, wie der
Sicherheitsbegriff Fr gegen hydrauli-
schen Grundbruch eingefiihrt wird, wenn
der abgesenkte Wasserspiegel innerhalb
der Baugrube nicht tiefer als deren Sohle
liegt. Die vektorielle Addition der auf
das Bodenelement wirkenden Krifte,
Gewicht (vertikal nach unten) und Stro-
mungsdruck (vertikal nach oben) ergibt
eine Resultierende R = v — [ vw, Wo-
bei vy’ das Raumgewicht unter Wasser ist.
Das Vorzeichen ist positiv, solange R
nach unten gerichtet ist. Wird R = 0, so
hat der Gradient / die Grosse «kritischer
Gradient ixrit» erreicht und die Sicher-
heit Fux ist 1,0. Der Sicherheitsgrad Fu
ist als das Verhéltnis von kritischem und
tatsdchlich vorhandenem Gradienten de-
finiert: Fu = fxrit / ivorn. Uber eine Aus-
sage bezliglich des vorhandenen Gradien-
ten ivorn kann also eine Bemessung der

Zwischenlagen.

Spundwandldnge usw. erfolgen.

Ist der Baugrund unterhalb der Bau-
grubensohle geschichtet oder liegt der
abgesenkte Wasserspiegel in der Bau-
grube tiefer als deren Sohle, erweist sich
eine Erweiterung des Sicherheitsbegriffes
als niitzlich. In Bild 12 wird gezeigt, dass
diese Betrachtungsweise gleichbedeutend
mit einer einfachen Gleichgewichtsiiber-
legung ist, wobei das effektive Gewicht
einer liber einen bestimmten Schnitt
liegenden Bodenmasse mit dem in diesem
Schnitt wirksamen Auftrieb verglichen
wird: Fu = Gewicht / Auftrieb. Diese
Gleichgewichtsiiberlegung ist schnellund
fihrt in allen Féllen zum Ziel, sofern der
unterschiedliche Druckabbau in den ver-
schiedenen Schichten und Richtungen
mindestens qualitativ richtig eingeschdtzt
und entsprechend der zu betrachtende
Schnitt richtig gelegt wird.

Anwendung und Konsequenzen die-
ses Gedankenmodelles sind in den Bil-
dern 13 und 14 erldutert. Dabei wird
zundchst (Bild 13a) vorausgesetzt, dass
der Boden homogen und isotrop sei, d.h.
der k-Wert des Bodens sei in jedem Punkt
und in jeder Richtung gleich. Dann kann
die Sickerstromung, welche sich infolge
der Potentialdifferenz H zwischen dem
Grundwasserspiegel ausserhalb der Bau-
grube und dem abgesenkten Wasser-
spiegel innerhalb der Baugrube einstellt,
in erster Ndherung durch die Strom-
rohre S charakterisiert werden. Entlang
S erfolgt wegen der Annahmen (Homo-

genitdt und Isotropie beziiglich k) ein
linearer Druckabbau. Mit anderen Wor-
ten: Entlang S ist der Gradient ivorn
im = konst. = H | (H + 21). Wenn ¥y’
bekannt ist, kann fiir eine gegebene Ein-
bindetiefe # der Spundwand unterhalb
der Baugrubensohle der Sicherheitsgrad
gegeniiber hydraulischem Grundbruch
Fir = ixrit [ ivorn crrechnet werden. In
dem Beispiel in Bild 13a betrdgt dieser
Wert etwa 4,6 und liegt damit an der
unteren Grenze der bei einer solchen Be-
rechnung zu fordernden Sicherheiten.

Warum anscheinend so hohe Sicher-
heitsanforderungen? Eine Antwort dar-
auf sollen die Bilder 13b und 14 geben,
wobei Einzeleinfliisse stufenweise ge-
trennt behandelt werden, um das Ge-
dankenmodell deutlicher werden zu
lassen. In Bild 13b wird zunidchst der
schon vorhin erwdhnten Tatsache Rech-
nung getragen, dass in einer Alluvion
grundsitzlich zu erwarten ist, dass die
k-Werte knoriz und kvertikar flir Durch-
stromung in horinzontaler und vertika-
ler Richtung ungleich sind: Anoriz >
kvertixal. Die sich einstellende Sicker-
stromung wird dann (wiederum in erster
Niherung) zutreffender durch die Strom-
rohre S” beschrieben, wobei die Energie-
verluste im horizontalen Teil der Strom-
rohre S’ klein gegeniiber denjenigen in
vertikaler Richtung sein werden. Der
Wasserspiegel im Piezometer 1I wird um
das (relativ kleine) Mass AA” unter dem
Grundwasserspiegel stehen. Eine sicherc

5



Voraussage liber die Grosse von A4’ ist
im allgemeinen unmoglich. Man wird
deshalb mit Vorteil von der vereinfach-
ten, auf der sicheren Seite liegenden An-
nahme ausgehen, die horizontale Stro-
mungcntlang S”sei verlustlos, d.h. Ah’'= 0.
Tut man dies, so sinkt der rechnerische
Sicherheitsgrad auf Fn =2 1,8 gegeniiter
vorher 4,6 ab. Die anscheinend hohen
Sicherheitsanforderungen sind also teil-
weise durch die zu erwartende Anisotro-
pie des Bodens beziiglich k bedingt.

Die selben Uberlegungen sollen nun
in Bild 14 auf die gleiche Baugrute, dies-
mal aber in einem geschichteten Boden,
ausgedehnt werden. In einem Sand mit
dem /k-Wert k, sei eine Siltschicht mit
k, = k,/100 eingebettet.  Betrachtet
man zuniichst wieder den Bruckabbau
entlang der idealisierten StromrChre S,
so entfillt von der gesamten Lédnge / =
17m von S eine Strecke von 10m im
Sand bzw. von 7m im Silt. Nach den
Formeln aus Bild 7 rechts wird von der
ganzen Potentialdifferenz H = 4,00 m
(100%) ein Anteil von 0,06m (1,5%) im
Sand bzw. von 3,94 m (98,59%) im Silt
abgebaut (Bild 14c). Der beziiglich
Gleichgewicht zu betrachtende Schnitt
ist die UK. der Siltschicht in 1,0 4 3,5=
4,5m Tiefe unter Baugrubensohle. Der
Auftrieb in diesem Schnitt wird durch
den Wasserspiegel im linken Piezometer
angezeigt: Er betrdgt y. /h = 1,98t/m?
und Fu errechnet sich zu 2,5 (gegen-
tiber 4,6 im homogenen Boden).

Nun ist aber auch hier wieder zu be-
riicksichtigen, dass im Sand Anoriz >
Kvertikar ist. In Abb. 14d geschieht dies
analog Bild 13b und Fu ergibt sich noch
zu 1,2. Obwohl die hier angewendete
Berechnungsweise auf der sicheren Seite
liegt, geniigt diese Grosse keinesfalls
mehr. Das ergibt sich z.B. aus der Mog-
lichkeit, dass UK. Silt innerhalb der Um-
spundung lokal um Im hdoher liegen
konnte, was eine Verminderung von Fxu
von 1,2 auf unter 1,0 bedeuten wiirde!

8. Wasserdruck bei vorhandener
Sickerstromung

Grundsitzlich die selben Uberlegungen
wie in Abschnitt 7 fiihren auch zu einer
Abschitzung der Einfliisse von Hetero-
genitdt und Anisotropie der Boden auf
die Wasserdriicke auf Bauwerke, z.B.
eine Spundwand. In Bild 15a ist wieder
die Betrachtung des linearen Druckab-
baues entlang einer idealisierten Strom-
linie S gegeben, welche in Ndherung fiir
einen homogenen und isotropen Boden
zutreffen wiirde. Der resultierende Was-
serdruck auf die Spundwand errechnet
sich zu 10,7t/m.

Stellt man nun analog Bild 13b die
Anisotropie des Bodens in Rechnung
(Bild 15b), so bedeutet dies, dass die
Potentialdifferenz A im Extremfall ganz-
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lich auf dem vertikalen Ast der Strom-
rohre S” abgebaut werden muss, womit
man wieder auf der sicheren Seite liegt.
Der resultierende Wasserdruck auf die
Spundwand wachst damit von 10,7t/m
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a) Boden homogen und isotrop

Man kann nun analog Bild 14 eine
Schichtung des Baugrundes einfiihren.
Hier wird jedoch aus Platzgriinden da-
rauf verzichtet. Als Konsequenz ergibt

b) Boden anisotrop: Anorizental > k\‘!llilia]

sich auch so schon, dass der unterschied-
liche Druckabbau in heterogenen und an-
isotropen Boden gegeniiber dem Modell
des homogenen und isotropen Bodens

eine wesentliche Mehrbeansprucﬁung
aus Wasserdruck erzeugen kann.

9. Einfluss des Stromungsdruckes auaf
den Erddruck

Damit ist aber der Einfluss des
Grundwassers auf die Bemessung dzs als
Beispiel schon einige Male behandeiten
Baugrubenabschlusses noch nicht voll-
standig erfasst. In Bild 16 wird der selbe
Fall wie in Bild 15 noch beziiglich der
Erddriicke untersucht. Allgemein formu-
lieren wir Erddriicke als Uberlagsrungs-
druck (eventuell zuziiglich ve.tikaler
Druckspannungen aus Auflasten) mal
Erddruckkoeffizient K4 (Kp). Da das
Raumgewicht des Bodens durch den
Stromungsdruck von ivyw verg-Ossert
(verkleinert) wird, geht der Stro nungs-
druck direkt in die Grosse des wirksa-
men Uberlagerungsdruckes ein. Wegen
K4 < Kp féllt das fir den aktiven Erd-
druck viel weniger ins Gewicht als beim
passiven Erddruck. Dies kann aus Bild 16
(Mitte) entnommen werden, wo die
aktiven und passiven Erddriicke nach
Coulomb fiir den Fall a homogener und
isotroper Baugrund (analog Bild 15a)
und den Fall b anisotroper Baugrund
(analog Bild 15b) dargestellt sind. Auf
der passiven Seite, d.h. links von der
Spundwand unterhalb Baugrubensohle,
ist der Unterschied deutlich zu erkennen:
im Fallaist hier i = i» = 0,33 und der
stiitzende passive Erddruck wesentlich
grosser als im Fall b mit / = 1,0! Auch
hier wieder liegt eine Betrachtung des
Bodens als homogen und isotrop stark
auf der wunsicheren Seite.

Besonders augenfillig wird dies, wenn
man die Auswirkungen von Erd- und
Wasserdruck summiert. Das Ergebnis
ist in Bild 16 rechts dargestellt. Im Fall a
betragen die «aktiven» Krifte (d.h. die
Krifte, welche durch den passiven Erd-
druck und allfillige Abstiitzkréifte auf-
zunehmen sind) mit 11,0t/m rund 429
der stiitzenden «passiven» Krifte, wih-
rend im Fall b das Verhiltnis mit aktive
Krifte ~ 143 9, der passiven Krifte ge-
rade umgekehrt und damit wesentlich
ungtinstiger liegt!

10. Einfliisse auf die Konsolidation

Die  Konsolidationstheorie ~ von
Terzaghi ist unsere Grundlage fiir jede
Abschidtzung des Zeitbedarfes fiir Form-
dnderungen bzw. Scherfestigkeitsverin-
derungen von geséttigten Tonen infolge
von Zusatzbelastungen. Sie erfasst aber
nur die vertikal nach oben und/oder
unten gerichtete Sickerstromung zu
drainierenden Flachen, durch welche die
zusdtzlichen  Porenwasserdriicke  als
Funktion der Zeit abgebaut werden. Der
Einfluss von horizontalen Schichten
unterschiedlicher Durchldssigkeiten ldsst
sich dabei fiir Flichenlasten noch leicht



abschitzen, sofern die Ausdehnung der
Last gross im Vergleich zur Dicke der
konsolidierenden Schicht ist.

Grosse  Unterschiede zwischen be-
rechnetem und tatsdchlichem Zeitbe-
darf konnen sich aus der horizontalen
bzw. radialen Drainage in anisotropen
Boden ergeben, wozu Bild 17 eine Illu-
stration liefern soll. In Bild 17 oben (1)
wird gezeigt, dass fiir eine allseitig drai-
nierte kreiszylindrische Bodenprobe die
radiale Konsolidation auch fiir Anoriz =
kvertixar etwas schneller als die vertikale
verlduft. Bei einem mittleren Konsolida-
tionsgrad U= von 809 liegt der Unter-
schied in den Zeiten bei einem Faktor
von rund 0,2 bis 0,3. Stellt man nun zu-
sdtzlich in Rechnung, dass in einem ge-
schichteten (und sei es auch nur feinge-
schichteter Ton, vergl. Bild 10) Boden
kvoriz > kvertixa1, so wird die radiale
Konsolidation praktisch allein massge-
bend. Die auf Grund der klassischen
Konsolidationstheorie errechneten Zei-
ten sind dann also moglicherweise 100
bis 1000mal so gross wie die effektiven.

Dass die Erscheinung der Anisotropie
bezliglich k-Wert sich auch bei Flichen-
lasten begrenzter Ausdehnung auf einer
lateral unendlich weit ausgedehnten Ton-
schicht wesentlich auszuwirken vermag,
wird in Bild 17 unten (1I) gezeigt, wobei
das Diagramm flr Aneriz == kvertikal
gilt. Der Einfluss von Anoriz > Kkvertiial
ist analog dem oben Gesagten noch zu
superponieren, so dass sich gesamthaft
die gleiche Schlussfolgerung ergibt. Der
einzige Unterschied zu den vorhergehen-
den Abschnitten ist nur der, dass man
hier bei Vernachldssigung der Anisotro-
pie beziiglich k& auf der sicheren Seite
liegt.

11. Schlussbemerkung

Es wurde versucht, in grundsitzlicher
Art die Auswirkung des Grundwassers
auf den Boden zu zeigen. Genau genom-
men handelt es sich hier in den wesent-
lichen Punkten nur um das Problem des
unterschiedlichen Druckabbaues in inho-
mogenen und anisotropen Bdden und
die daraus sich ergebenden Auswirkungen
auf Gradient und Stromungsdruck. Man
kann dieses Problem unkompliziert und
schnell qualitativ richtig auf Grund von
ganz einfachen Uberlegungen behandeln,
wenn man nur konsequent bleibt. Ist dies
jedoch nicht der Fall, oder fehlt gar das
Verstdandnis fir das fast primitive Ge-
dankenmodell, so konnen sich gravieren-
de Fehleinschdtzungen einstellen. Die
Erfahrung bestétigt dies leider, was denn
auch der eigentliche Anlass fiir die hier
gegebenen  grundsitzlichen  Ausfiih-
rungen ist.

Auf der anderen Seite sollte man
sich bewusst bleiben, dass eine kom-
pliziertere und detailliertere Behandlung
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Bild 17. Einfliisse auf die Konsolidation:

I Bedeutung von radialer und achsialer Konsolidation bei ciner zylindrischen Bodenprobe

II: Bedeutung der radialen Konsolidation bei einer begrenzien Lastfliche (Kreis)

dieser Probleme fast immer letztlich ein
sinnloses Unterfangen bleiben wird. Sie
wiirde ndmlich voraussetzen, dass man
u. 4. wesentlich zutreffendere Aufschliisse
tiber die Grosse der Durchlissigkeit in
verschiedenen Punkten und Richtungen

eines Bodens zu geben vermochte, als
wir in der Regel wirklich im Stande sind.

Adresse des Verfassers: Prof. Hans-Jirgen
Lang, Institut fiir Grundbau und Bodenme-
chanik an der Eidg. Technischen Hochschule
Ziirich, Gloriastrasse 37/39, 8006 Ziirich.
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Influence de I'eau dans les problémes de stabilité'

par Ed. RECORDON, professeur de mécanique des sols a I'EPFL

1. Les problémes de stabilité en mécanique des sols
et des roches

Un massif de sol ou de roche pose un probléme de sta-
bilité lorsque les efforts extérieurs provoquent des contrain-
tes de cisaillement plus grandes que la résistance au cisail-
lement du sol ou de la roche. Il y a alors risque de rupture
le long d’une surface de résistance minimum.

L’étude de la stabilité de tels massifs comprend les
phases suivantes :

— Recherche de la surface le long de laquelle la sécurité
au cisaillement est minimum.

— Calcul de I’effort de cisaillement de rupture T lelong
de cette surface (par application de la loi de Coulomb).

— Choix d’un facteur de sécurité F et calcul de leffort
de cisaillement admissible le long de cette surface

T,
T, FR

1 Cette conférence a été présentée lors de la journée d’automne
de la Société suisse de mécanique des sols et des roches, le
2 novembre 1973 4 Lausanne. Elle a été rédigée dans I'optique
d’un cours de recyclage.
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— Calcul de I'effort de cisaillement effectivement mobilisé
le long de la surface de rupture Ty et vérification de
la condition Ty < T,.

1.1 Principaux problémes de stabilité

Dans les travaux de fondations, les études de stabilité
appartiennent pour la plupart a I'une des trois catégories
suivantes :

a) Capacité portante d’'une fondation ;

b) Poussée et butée des terres sur un écran (la capacité
portante d’une fondation peut étre considérée comme
un probléme de butée) ;

¢) Stabilité des pentes naturelles (coteaux, tranchées,
fouilles) ou artificielles (remblais, digues).

La figure 1 illustre ces cas et montre que la rupture
par cisaillement peut étre atteinte selon deux processus
différents qui correspondent dans leur essence a deux
modes de sollicitation du sol et a deux types d’essais que
I'on pourrait faire a I’appareil triaxial :

— Le sol est en état de résistance passive ou de butée.
Cet état correspond au cas a) de la figure 1 et au
cas c¢), partie de gauche.

Etat actif,
poussée " des Je

37

Te

Fig. 1. — Problemes-types de stabilité :

a) Capacité portante d’une fondation ;
b) Poussée des terres sur un écran ;

¢) Stabilité d’une pente.
ABCD : massif de sol.

BCD :surfacede glissement (résistance au cisaillement minimum)
TEg: effort de cisaillement effectif, s'opposant au mouvement

de ABCD.
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Fig. 2. — Résistance au cisaillement d'un sol sans pression

interstitielle. Loi de Coulomb en contraintes totales.

Dans I’essai triaxial, I’éprouvette serait soumise a une
pression latérale constante g, = g3 et & une pression
verticale g; croissante jusqu’a rupture.

— Le sol est en état actif ou de poussée active. Cet état
correspond au cas b) de la figure 1 et au cas c), partie
de droite.

Dans l’essai triaxial, I'éprouvette serait soumise a une
contrainte latérale constante g, = g3 et & une pression
verticale décroissante g; jusqu’a rupture.

La direction de g; verticale dans I'essai serait sensible-
ment horizontale dans les cas de la figure 1.

1.2 Stabilité a court terme et stabilité & long terme

Tout effort extérieur, appliqué sur un massif saturé,
est cause d’'une modification des contraintes neutres.
Si le sol est suffisamment peu perméable, la durée de
construction des ouvrages, correspondant a la durée
d’application des efforts extérieurs, sera relativement courte
vis-a-vis de la période nécessaire a la consolidation, c’est-
a-dire a la disparition des surpressions interstitielles
induites.

Les efforts qui sont & I’origine d’une instabilité font donc
apparaitre un phénomeéne d’écoulement transitoire, dans
les parties saturées du massif ; cet écoulement transitoire
est une consolidation analogue a la consolidation primaire
(analysée par Terzaghi) mais plus compliquée.

L’étude de stabilité devra démontrer que le risque de
rupture est éliminé a toute époque de ce phénomeéne
transitoire. Généralement, on considére deux stades
critiques :

— Le court terme correspondant a la période de construc-
tion ou d’application des efforts extérieurs. C’est aussi
I’époque des surpressions interstitielles les plus grandes.
Ces surpressions maximums sont difficiles a évaluer
valablement en pratique. C'est pourquoi, 'analyse a
court terme s’effectue généralement en contraintes
totales en se basant sur les caractéristiques apparentes
de résistance du sol : angle de frottement ¢, et cohé-

sion ¢,. On utilise aussi fréquemment I'analyse ¢ = 0

avec 7, = ¢,. L’analyse a court terme est faite dans
les cas suivants :

— Capacité portante d’une fondation ou application
d’autres surcharges.

— Remblai compacté.

— Talus d’'une digue en terre, avant sa mise en eau.

— Massif's de sols non saturés.

— Le long terme correspond a I'époque ou les surpressions

interstitielles sont complétement dissipées, c’est-a-dire
le moment pour lequel le phénoméne transitoire est
pratiquement achevé; les eaux souterraines sont alors
soit a I’état statique, soit en écoulement permanent.
La détermination des pressions interstitielles dans le
massif nécessite 'application des lois de ’hydrostatique
ou le dessin du réseau des équipotentielles et lignes de
courant de I'écoulement permanent.
L’étude de stabilité se fait en contraintes effectives en
introduisant I'angle de frottement interne ¢’ du sol
et sa cohésion ¢’. Ce type d’étude est effectué dans les
cas suivants :

— Talus de fouille, ou tout autre cas de décharge.

— Pentes naturelles ou coteaux.

— Poussée sur un mur de souténement si le massif de
poussée est en partie saturé.

— Parement amont et aval d’une digue en terre, pour
divers stades.

1.3  Facteurs de sécurité

Dans tous les cas, le probléeme théorique a résoudre
est le méme : il consiste a calculer, premiérement le long
de la surface de glissement, les contraintes de cisaillement
moyennes, dues aux forces motrices du mouvement T,
puis a calculer les contraintes de cisaillement de rupture
7, que le sol ou la roche peut supporter si I’on sollicite
sa résistance au maximum.

Ces contraintes de rupture peuvent étre mesurées en
laboratoire par des essais de rupture. Le facteur de sécu-
rité F en un point est le rapport entre 7, et 7.

Les méthodes de calcul traditionnelles admettent que la
contrainte de rupture est atteinte au méme instant tout
le long de la surface de glissement pour des déplacements
tangentiels sensiblement les mémes en tous points de cette
surface.

Ce procédé de calcul ne correspond sans doute pas au
phénomeéne exact, car on observe en laboratoire que la
rupture n’est pas atteinte pour le méme déplacement si

Tm = Psin o

0 =Pcosx

C 4+ Xy

Psin« tg

Fig. 3. — Facteurs de sécurité F dans le cas le plus simple de la
stabilité d’'une pente: u = 0.
Efforts sur AC et BD égaux et opposés.



R .
motrice

Section AB unitaire

R résistante

Tr=C «(T-utgy'=C'« 0'tgy
U’:U—U

u : Contrainte neutre ou pression
de leau intersticielle

0" : Contrainte normale effective (effort
unitaire transmis par les contacts
grains a grains.)

Fig. 4. — Résistance au cisaillement d’un sol avec pressions
interstitielles. Loi de Coulomb en contraintes effectives.

I’on sollicite diverses éprouvettes par des contraintes nor-
males différentes. Le procédé de calcul admis habituel-
lement constitue donc une approximation.

Les contraintes de rupture sont données par la loi de
Coulomb qui exprime la résistance au cisaillement du
sol 7, en fonction de la contrainte normale ¢ et des carac-
téristiques du sol ¢ et ¢ qui sont les caractéristiques
apparentes si g est une contrainte totale. (Voir figure 2.)

Dans le cas illustré par la figure 3, sil’on admet que les
forces de poussée des terres latérales agissant sur AC et
sur BD sont égales et opposées et si la surface DC est
unitaire, on peut écrire I'expression du facteur de sécurité
sous la forme indiquée au bas de la figure.

Lorsqu’il y a une nappe d’eau souterraine (figure 4)
touchant la masse instable, les pressions interstitielles ne
sont plus nulles en tout point de la surface de glissement.
La loi de Terzaghi selon laquelle la contrainte normale
totale o est égale a la somme de la contrainte neutre, ou
pression de I’eau interstitielle «, et de la contrainte effective
o', correspondant aux efforts transmis par les contacts
entre grains, permet de modifier la loi de Coulomb, qui
s’écrit alors :

T, =c +atgp =c +(@0—utgy

dans laquelle ¢’ et ¢” sont les caractéristiques effectives de
la résistance au cisaillement du sol.

Finalement, le facteur de sécurité pour 'ensemble d’une
surface de rupture s’exprime par :

F—ET—T TR_Z("L+Z(a—u)Ltg_(_p_’
2 Tm Tz S Wsina

comme l'indique la figure 5.

Fig. 5. — Facteur de sécurité d’une masse instable dont 1’équi-
libre est analysé par tranches.

Cas A:
§ =18 tm
sable saturé

UCD= 1.8 tlmz

1m?
Fig. 6. — Contraintes effectives sur la plaque étanche CD.

Cas B :
218404 = 2
UCD_1.e 0.4 =2.2t/m
fa Ucp® 1.4t/m?2
- 0= 0.8t/m2
c e

Fig. 7. — Contraintes effectives sur la grille CD. Cas statique.

CasC :
05m
Ucp=18+04 =2.2t/m?
2
Ocp= 0.3t/m?2
Vanne ouverte
Fig. 8. — Contraintes effectives sur la grille CD. Ecoulement
montant.
Cas D
Apport
P Ucp=18+04=224m?
Ucps 09t/m?
. 2
UCD= 1.3t/m
7l Débit
1m2 Vanne ouverte

Fig. 9. — Contraintes effectives sur la grille CD. Ecoulement
descendant vers la grille.



Le facteur de sécurité doit étre plus grand que 1,35
environ si ’on veut étre assuré de la stabilité d’un massif.

2. Notion de contraintes effectives

La connaissance des contraintes effectives dans un sol
jouant un réle déterminant dans les études de stabilité, il
est nécessaire de mieux définir ce concept.

Pour cela, examinons le dispositif de la figure 6 composé
d’une cuve munie d’une plaque étanche CD sur laquelle
repose 1 m?® de sable saturé dont le poids spécifique

= 1,8 t/m3. La plaque CD supporte ’ensemble du poids
du sable et de ’eau soit 1,8 t. La pression hydraulique sur
la plaque est de 1 t/m? puisque la hauteur d’eau est de
1 m. Donc la contrainte effective exercée par les grains sur
la plaque est égale a

o =0c—u=18-1,0=0,8t/m2.

Remplagons maintenant la plaque CD par une grille
fine retenant le sable et établissons un niveau d’eau statique
40 cm au-dessus du sable. (Figure 7.) Lorsque I’équilibre
est acquis, la vanne de droite est fermée. Quelle est dans
ce cas la pression exercée par le sable sur la grille qui le
retient ? La contrainte totale au niveau CD est le poids
de toute la matiére située au-dessus, soit 1,8 t de sable et
d’eau contenus dans ABCD et 0,4 t d’eau située au-dessus
de AB. La contrainte neutre en CD est de 1,4 t/m2, compte
tenu de la hauteur d’eau dans le tube piézométrique de
droite. La contrainte effective est égale a

o' =o0—u=22—-1,4=0,8t/m?

elle est donc la méme que dans le cas A et représente
l’effort vertical exercé sur la grille, di au poids des grains
de sable immergés.

Considérons maintenant le cas de la figure 8 dans lequel
on établit un écoulement montant dans le sable et admet-
tons que I’on maintienne le niveau dans le tube piézo-
métrique 50 cm au-dessus du niveau d’eau dans la cuve.
Quelles sont alors les contraintes effectives au niveau CD ?

Les contraintes totales n’ont pas changé par rapport au
cas précédent, puisque la quantité de matiére reste la
méme au-dessus de CD. ¢ = 2,2 t/m? par contre, la
contrainte neutre a augmenté de 0,5 t/m? elle est de
1,9 t/m? (principe des vases communiquants, on néglige
I’énergie cinétique). La contrainte effective devient :

o =22—-1,9=0,3t/m2

Fig. 10. — Sécurité au glissement d’un talus: les pressions
interstitielles sont nulles.

La pression qu’exercent les grains de sable sur la grille
a donc diminué d’une quantité égale a I'augmentation de
la contrainte neutre (pression de I’eau). Cette diminution
de contrainte effective est due au fait que I’écoulement de
I’eau dans le sable tend a le soulever par effet de la viscosité
de I'eau sur les grains de sable.

On constate facilement que si I’on augmentait le débit
en portant le niveau d’eau dans le piézométre a un niveau
de 2,2 m au-dessus de CD, soit 30 cm plus haut que dans
le cas envisagé, la pression du sable sur la grille s’annulerait
et 'on aurait le phénoméne de la mise en boulance du
sable ou mise en suspension dans I’écoulement (renard).

Dans le cas contraire d’un écoulement descendant
(fig. 9), on a augmentation de la pression sur la grille par
rapport au cas statique.

Dans les schémas présentés aux figures 6 a 9 I’effort sur
la grille concrétise le concept de contraintes effectives
transmis par le contact des grains sur la grille.

Si 'on transformait la cuve en un appareil de cisaille-
ment tel que le cube ABCD puisse glisser horizontalement
sur la grille qui resterait fixe, Ieffort de frottement des
grains de sable sur la grille dépendrait uniquement des
contraintes effectives et non des contraintes totales (qui,
elles, correspondent au poids de I’eau et du sable situés
au-dessus de CD).

3. Influence de l'eau sur la stabilité d’'une pente

Par I’examen de 4 cas trés simples, examinons mainte-
nant quelle est I’influence de l'eau sur la stabilit¢ d’un
talus tel que celui de la figure 10.

Commengons par définir le facteur de sécurité dans le
cas ou il n’y a pas d’eau en pression dans la masse ins-
table ABC.

Casl:u=20

Le prisme ABC est soumis a une seule force motrice :
son poids W, dont la composante dans la direction du
plan de glissement BC est T,, = W sin «. Pour s’opposer
a T, il est nécessaire de mobiliser le long de BC une
partie de la résistance au cisaillement du sol. La force
Ty est celle qui correspond aux contraintes de cisaillement
effectivement mobilisées le long de BC pour s’opposer a
T, elle est donc égale a T,,. La valeur maximum de la
résistance pouvant étre mobilisée le long de BC est donnée
par la loi de rupture de Coulomb. Cette valeur maximum
de la force de cisaillement c’est T, et le facteur de sécurité
au glissement est donné par

Fe T, c¢cL+ Ntgo
= W sin a

L’exemple numérique choisi donne la valeur
F = 1,40. Elle correspond a un poids spéci-
fique apparent des terres de 2 t/m® a un angle
de frottement interne de ¢ = 15° et & une
cohésion ¢ = 0,5 t/m?.

Nous supposerons dans les exemples sui-
vants, ou il y aura des pressions intersti-
tielles le long de BC, que ces caractéristi-
ques ne seront pas modifiées par la présence
de I'eau. Si la présence de leau devait
les modifier, par affaiblissement de la résis-
tance au cisaillement du sol, ce serait dans
le sens d’une diminution de cette résistance,

h\-‘ = 25 Hm'
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Fig. 11. — Sécurité au glissement d’un talus:
des pressions interstitielles apparaissent sur le
}w plan de rupture BC.

Fig. 12. — Sécurité au glissement d’un talus:
présence d’une nappe statique.

Fig. 13. — Sécurité au glissement d’un talus:
écoulement paralléle au talus.

Fig. 14. — Sécurité au glissement d’un talus:
U écoulement perpendiculaire au talus.




Fig. 15. — Direction de la résultante R des forces hydrodyna-
miques Uj et Uy dans les cas des figures 13 et 14. P, : poussée
d’Archiméde. F : force de percolation.
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Fig. 16. — Influence de la teneur en eau sur la résistance au
cisaillement, mesurée au codne, pour une argile de Boston.
(Tiré de G. A. Leonards Les Fondations).

donc d’une diminution du facteur de sécurité au glisse-
ment.

Cas 2 :u = 1 t/m?® en moyenne sur le plan de glissement

La figure 11 correspond a un cas ou, sans qu’il y ait une
nappe souterraine dans la masse ABC, des pressions inter-
stitielles apparaissent le long de la surface de rupture BC.

6

Un tel cas peut se présenter lors du compactage d’un
remblai. Les efforts exercés sur la masse ABC par les
engins de compactage mettent en pression momentané-
ment ’eau interstitielle si le remblai a un degré de satura-
tion élevé et qu’il est peu perméable.

Le méme phénoméne est observé dans un massif rocheux,
si BC représente une fissure perméable, sans exutoire vers
le bas, en C, et que la fissure se met en pression ; le dia-
gramme des pressions peut prendre des formes diverses,
mais I’on a en tout cas une force de pression hydraulique
U qui diminue les contraintes effectives, donc I’effort
normal effectif N = N—U = W cos a—U.

. cL + (N-U)tg g
W sin o
Dans le cas numérique envisagé, le facteur de sécurité
diminue de 1,40 a 1,05 si la pression interstitielle moyenne
le long de BC est de u = 1 t/m>.

Cas 3 : Berge d’un bassin — nappe statique

Quelle est I'influence de la présence d’une nappe a I’état
statique ? Nous supposerons dans le cas suivant, de la
figure 12, que le talus AC est celui d’un bassin ou d’un
canal. La pression hydraulique en C étant de 4 t/m?
puisque la hauteur du plan d’eau au-dessus de C est de
4 m, les diagrammes des pressions sur CM et sur CN sont
ceux de la figure. Leurs résultantes sont U; et U,. La
résultante de ces deux forces est la poussée d’Archiméde
sur CMN, comme le montre le dynamique qui est dessiné
a I’échelle.

Le coefficient de sécurité peut dans ce cas se calculer
de deux fagons différentes en considérant :

Les forces extérieures :

cL + [Wcos o+ Uscos(f—a)—Uiltg ¢

F= =
(W + Uy cos f— U cos ) sin o

Les forces intérieures :

cL + (W—Pa)cos atg ¢

F=
(W—Pa) sin o,

L’effet de cette poussée d’Archiméde est d’augmenter le
facteur de sécurité qui passe de 1,40 pour le cas sans eau
a 1,73 dans ce cas. Rappelons toutefois que nous avons
admis que la résistance au cisaillement du sol n’a pas
diminué par la présence de I’eau.

Cas 4 : Ecoulement paralléle au talus

Cet écoulement, représenté par la figure 13, pourrait se
produire si les conditions d’alimentation et de drainage
étaient telles qu’elles sont schématisées et que l’on ait
P’abaissement brusque de 4 a C du niveau d’eau d’un
bassin dont la berge serait AC. Les forces hydrodyna-
miques U; et U sont causes dans ce cas d’une forte dimi-
nution du facteur de sécurité qui tombe a8 F= 1,08. Il y
aurait donc instabilité, comme dans le cas 2.

Fe cL + (Wcos a—U—Us) tg ¢
W sin o

Remarquons que la résultante R des forces hydrodyna-
miques U, et U, est telle (voir fig. 15) qu’elle a une compo-
sante F, (force de percolation) qui augmente la force
motrice car elle agit dans le sens du mouvement. Elle a en
outre une composante P, (poussée d’Archimede) verticale
montante qui diminue les frottements. Ces deux influences
contribuent a diminuer le facteur de sécurité au glissement.



Dans le cas de la figure 13:i = 0,56 et Fp = 4,75t/m’ =
= [, V. Cet écoulement est trés schématique. Le volume
ABD = 3,95 m® est formé de sol trés perméable et joue le
role d’un réservoir dont le niveau d’eau est en AB. Le
volume ACD = 8,55 m® est constitué de sol fin dans lequel
se produisent I’écoulement et les pertes de charge. Ces
conditions hydrauliques sont nécessaires pour que I’écou-
lement soit rectiligne.

Cas 5 : Ecoulement perpendiculaire au talus

Dans le cas de la figure 14 (réservoir plein); au contraire,
les forces hydrodynamiques améliorent la stabilité, et le
facteur de sécurité atteint la valeur de 2,08. Notons que la
force de percolation F,, (fig. 15) due a I'action des frotte-
ments visqueux de I'eau en écoulement sur les grains est
toujours dirigée dans la direction de I’écoulement. Dans
ce dernier cas elle contribue a augmenter les contraintes
effectives sur CN, surface de rupture. La résultante des
forces U, et Uy a une direction telle qu’elle diminue la
force motrice et qu’elle ne crée pratiquement pas de
pressions interstitielles sur CN. C’est pourquoi, la sécurité
au glissement augmente.

Fo LT [Wcos a—U; + Uscos (B—a)ltg ¢ _ 5 08
W sin o— U, sin (f—a) ’

Si nous reproduisons (fig. 15) le bas des dynamiques qui
correspondent & ces deux derniers cas, on constate que la
résultante R des forces hydrodynamiques extérieures U, et
U, peut étre décomposée en une force égale a la poussée
d’Archiméde P, agissant sur la portion de sol touchée par
I'écoulement et en une force de percolation F, dont la
direction est celle de I’écoulement. Dans le cas de I’écoule-
ment paralléle au talus, R a presque la méme direction
que N. Elle diminue donc beaucoup les frottements sur le
plan de glissement, ce qui n’est pas le cas lorsque I’écoule-
ment est perpendiculaire au talus.

La figure 15 montre que si 'on projette les forces sur
une verticale, on a :

Cas4: Pa—F,sin = U, cos «—U, sin f# = 5,94 t/m!
Cas 5: Pa—F, cos 8 = U; cos a— Uy cos f# = 1,70 t/m?

4. Conclusions

La présence d’une nappe d’eau souterraine a I’état
statique ou en écoulement modifie le facteur de sécurité
au glissement par une double influence :

— Elle modifie les forces motrices du mouvement par
I’effet de la poussée d’Archiméde et des forces de
percolation.

— Elle modifie la résistance par frottement parce qu’elle
est cause de pressions interstitielles sur le plan de
rupture.

La présence de I'’eau dans le sol peut avoir par ailleurs
une influence sur la résistance au cisaillement du sol lui-
méme. La figure 16, tirée de I'ouvrage de G. A. Leonards
Les Fondations, montre en effet que la résistance au
cisaillement globale, mesurée par essai de pénétration au
codne, diminue pour une méme compacité lorsque la teneur
en eau augmente. Il s’agit ici d’essais exécutés sur de
I’argile de Boston et sur des éprouvettes recompactées
donc remaniées.

Remarquons enfin que tout calcul de stabilité se fait
dans les conditions les plus défavorables. Les pressions
interstitielles les plus grandes apparaissent au moment de
I’application de surcharges ou au moment de la modifica-
tion de niveau d’un plan d’eau. On est alors placé dans
une situation critique momentanée et les calculs que 1’'on
effectue se rapportent a une situation dite « a court terme ».
Dés cet instant samorce un phénoméne de dissipation des
surpressions interstitielles qui tendent vers une valeur
qu’elles conserveront a long terme. Il conviendra donc de
vérifier, qu’aussi bien a long terme qu’a court terme, la
stabilité est assurée.
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Erkundung der Grundwasserverhaltnisse

Von Prof. Dr. J. Huder, Zirich

Bemerkungen zur Prospektion

Der Einfluss des Grundwassers ist bei der Behandlung
grundbaulicher Probleme immer im Zusammenhang mit dem
Aufbau des Bodens zu betrachten. Den Einfluss zu kldren ist
Aufgabe der Prospektion: Was, wie, wo soll untersucht
werden.

~ Was soll die Sondierkampagne an Ergebnissen liefern und
wie sollen diese gedeutet und dargestellt werden, damit der
projektierende Ingenieur die notigen Informationen fiir die
optimale LoOsung seiner Bauaufgabe zur Verfiigung hat?

— Wie soll das Sondier- und Untersuchungsprogramm aus-
gelegt werden, damit man fiir ein Minimum an Auslagen
die notwendigen Aufschliisse und Informationen iiber Bau-
grundverhéltnisse erhalten kann, um Planung und Ausfiih-
rung eines Bauwerkes zu ermoglichen?

- Wo sollen die Sondierungen angesetzt werden und wie tief
sollen sie reichen? Welche Beobachtungen sind wihrend
der Sondierarbeit vorzunehmen und welche Untersuchun-
gen in der Sondierung kénnen ausserdem zur Kldrung der
Verhiltnisse beitragen?

Die Beantwortung der drei gestellten Fragen setzt voraus,
dass dem Ingenieur die Problemstellung, die sich aus der Ge-
staltung des Bauwerks ergibt, bekannt ist. Nur dann kann das
Ergebnis der Erkundung hinreichend und wirtschaftlich sein.
Die Untersuchungen sollen nicht nur den Ingenieur iiber die
vorhandene Sicherheit der gewidhlten Losung unterrichten,
sondern auch Unterlagen ergeben, um eine dem Baugrund
sicher angepasste Griindung zu finden. Nur so kann eine
Bodenuntersuchung voll genutzt werden. Eine Sondierkam-
pagne ist eine Massarbeit. Richtlinien konnen dazu nur An-
haltspunkte liefern. Die Sondierkampagne wird vom Bau-
grund und vom Bauvorhaben bestimmt. Die Kampagne darf
nicht einem starren Schema folgen, sondern muss sich dem
Aufbau des Bodens anpassen. Je besser die gesammelte Doku-
mentation iiber die Baugrundverhéiltnisse ist, um so gezielter
kann die Sondierung geplant werden. Dabei ist auch das Ge-
linde ausserhalb des eigentlichen Bauareals einzubeziehen,
sowohl fiir Grundwasser- als auch fiir Baugrundbeurteilung.
Stabilitdts- oder Riickverankerungsfragen oder Beeinflussun-
gen des Grundwasserspiegels durch das Bauvorhaben sind oft
nur so zu beurteilen. Baugrunduntersuchungen sind moglichst
frithzeitig auszufiihren. Dabei sind bei Grundwasserbeobach-
tungen Messungen iiber lange Zeitperioden vorzusehen.
Probleme, die erkannt werden, sollten nicht nur erwdhnt oder
beschrieben, sondern auch in der Grossenordnung erfasst
werden. Es ist beispielsweise sehr einfach, einen Hang als
Kriechhang zu «stempelny», ohne die entsprechenden Messun-
gen beizulegen. Die baulichen Folgen einer solchen Miss-
achtung sind teuer.

Die Ergebnisse der Sondierkampagne sind mit geotech-
nischer Sprache zu beschreiben und fiir den Baugrund ist ein
Modell in moglichst realistischer Form auszuarbeiten. Es
zeigt sich oft, dass Teilprobleme wohl erkannt werden, aber

unzutreffende Baugrundmodelle den Berechnungen zugrunde
liegen. Nach diesen allgemeinen Betrachtungen soll nun be-
sonders auf die Messung des Porenwasserdruckes eingegangen
werden.

Messung des Porenwasserdruckes

Das hydrostatisch gespannte Wasser, welches die Poren
im Boden ausfiillt, bildet physikalisch gesehen ein Potential-
feld. Im homogenen und isotropen Boden gehorcht das Wasser
den Gesetzen der Potentialtheorie, die mit der bekannten
Differentialgleichung fiir den ebenen Fall im stationdren Zu-
stand beschrieben ist:

32h 32 h 0
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Ein Potentialfeld ist im stationdren Zustand unabhidngig

von der Durchléssigkeit des Bodens. Mit anderen Worten:

diese Theorie gilt unter den gegebenen Voraussetzungen ebenso
gut fiir einen Kies wie fiir einen Ton.

Das Potential wird durch eine grosse Anzahl von Punkt-
messungen untersucht, aus denen die Linien gleichen Poten-
tials ermittelt werden. Senkrecht darauf fallen die Stromungs-
linien, die mit ihnen zusammen das Stromungsnetz bilden.
Die idealisierenden Voraussetzungen erlauben es, die funda-
mentalen Erkenntnisse iiber Porenwasserspannungen zu ver-
mitteln. Das soll aber nicht dariiber hinwegtduschen, dass
ideale Verhdltnisse selten auftreten. Wohl konnen theoretisch
Inhomogenitidten des Bodens bei bekannten Durchlissigkeits-
koeffizienten in vertikaler Richtung k» sowie in horizontaler
Richtung k» durch Transformationen mit einem homogenen
Modell angendhert werden. k» und k» zu ermitteln ist aber
schwierig.

In einer Bohrung sind zwei Piezometer eingebaut worden,
und die Messungen liefern fiir P, einen Abstich von /i, in P2
einen Piezometerstand /; (siehe Bild 1). Der Abstand von P
und P, die voneinander abgedichtet sind, betrdgt z. Durch den
Unterschied der Druckhohe im Piezometer zeigen diese, dass
die beiden Punkte der Messung verschiedenen Potentialen
zuzuordnen sind. Aus einer einfachen trigonometrischen
Rechnung kann gezeigt werden, dass der Gradient sina = i
=Vt — 1)z ist.

Ob diese Messungen der beiden Piezometer zwei ver-
schiedene, voneinander unabhidngige Grundwasserstockwerke
anzeigen, oder eine Stromung mit Gefélle / darstellen, kann
erst durch genaue Priifung des Bohrprofils, oder durch weitere
Messungen ausgesagt werden.

An diesem Beispiel ist ersichtlich, wie irrefiihrend eine
Potentialmessung wird, wenn diese mit einem Piezometer aus
Gasrohr, das auf der ganzen Linge gelocht ist, vorgenommen
wird. Das Messsystem wird zur Potentiallinie und verdndert
das bestehende Potentialfeld. Die Verfdlschung kann aber
auch eintreten, wenn die Spitze nur auf rd. 30 cm gelocht ist,
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Bild 1.

und der Raum zwischen Bohrwand und Piezometer nicht
verdimmt wurde. Diese Methode ist nicht einmal in einem
bekannt ruhigen Grundwasser anzuwenden. Sollte das Piezo-
meter in der Bauphase eine Beeinflussung des Grundwasser-
spiegels anzeigen, wire das Ergebnis fragwiirdig.

Der Einfluss des Wassers und der Stromungsrichtung
kann durch die Betrachtung der Stabilitdt eines Boschungs-
elementes veranschaulicht werden (siehe dazu Bild 2).

Fiir ein Material mit Reibungswinkel @’ ist die Boschung
mit der Neigung « im labilen Zustand fiir die verschiedenen
Stromungsrichtungen, die in der Tabelle (Bild 2) angegeben
sind. Im Bild 3 sind bekannte M&glichkeiten, welche die Stabi-
litdt einer Boschung durch Beeinflussung des Potentialfeldes
zeigen, dargestellt.

Zur Messung des Porenwasserdruckes konnen verschie-
dene Piezometertypen verwendet werden, die in Bild 4 dar-
gestellt sind. Der Piezometerstand wird bei (O durch eine
Wasserpfeife, bei ® und ® durch ein elektrisches Lot, in ®
iiber ein Manometer und in ® elektrisch, z.B. mittels einer
schwingenden Saite, gemessen.

Die Messung der Porenwasserspannungen in einem un-
durchlédssigen Boden stellt an das Piezometer besondere An-
forderungen. Sind Belastungsdnderungen, z.B. Schiittungen,
vorgesehen, miissen die Piezometer die Porenwasserspannun-
gen, die durch die Belastung entstehen, rasch anzeigen. Dazu
werden die Messkopfe in Profile verlegt, die die gesamte Ein-
flusszone der Belastung erfassen und die Schichten beriick-
sichtigen, in denen sich die Porenwasserspannungen aufbauen.
Bei der Konsolidation werden diese abgebaut. Die Piezometer
dienen dazu, den Vorgang zu kontrollieren. Obwohl gleich-
zeitig mit der Konsolidation die Setzungen auftreten, geniigt
oft die Setzungsmessung allein nicht, um eine sichere Infor-
mation iiber Zeitfaktor und Setzungsmass zu erhalten.

—
T '
"‘H____ 3 Sicherhert F=1 X: 2 t/m?3 |
o =29 £ ¥ - 0 30° 20°
N :g_a =< = ¥ 40° 30° 20°
L g < 1.2 1175 1:275
i - % .
\: ~tg d 1 g 5 o
% F o | oorclbieg] 2260 16,1 10,3
1.2.38 1:32.5 1:5,5
i R ISR S G P A
W :9—3 o= @ .00 300 20°
g 1:12 11,75 1.275

Bild 2. Boschungsneigung im labilen Zustand mit und ohne Grund-
wasserstromung

Grundwasser mit

zwer Stockwerken Stromlinie

Potentialinie

geschichteter Bcden

homogener
Boden\
P

Grundwasserstromung mif

Gradient 'z Sin&k

Messungen des Porenwasserdruckes mit zwei Piezometern in einer Bohrung und mogliche Interpretation der Messung

Eine mogliche Anordnung der Piezometer ist im Bild 5
dargestellt. Es sind keine Pegel zur Messung der Setzungen
angegeben. Grossversuche zur Ermittlung der Konsolida-
tionszeit im Massstab 1:1 konnen, wenn diese vollstindig
instrumentiert sind, die Voraussagen der Berechnung bestéti-
gen und dariiber hinaus wichtige Hinweise iiber das Verhalten
des Bodens liefern, wie dies in Bild 6 angedeutet ist.

Die Piezometer bzw. Porenwasserspannungsdosen, die zu
diesem Zwecke verwendet werden, sind in Bild 7 gezeigt. Es
handelt sich um Dosen mit «geschlossenem» System. Die
Messungen werden mit Manometer — direkt ® oder iiber ein
Membranventil ® - bzw. elektrisch ® vorgenommen. Die
Systeme ® und @ miissen 100%ig gesittigt werden. Beide
Typen, ® wie @, kénnen nur kleine Unterdriicke messen, da
das Messsystem an der Oberfliche liegt. Der Grundwasser-
spiegel sollte sich nur wenige Meter unterhalb des Manometers
befinden. Im Gegensatz dazu sind die Membranventilmess-
dose, wie auch die elektrische Porenwasserdruckdose un-
abhdngig von der Lage des Ruhegrundwasserspiegels, weil die
Messung am Messkopf vorgenommen wird.

Ein Piezometer soll den momentanen Druck im Poren-
wasser ohne Verzogerung angeben. Im durchldssigen Boden
heisst das, dass Schwankungsspitzen, die von Niederschldgen
oder Schneeschmelze herriihren, registriert werden miissen.
Durch ein trages System kann eine Spitze nicht erfasst werden.
In einem undurchlédssigen Boden sind hingegen saisonale
Schwankungen infolge der kleinen Durchléssigkeit des Bodens

Brunnen

Wellpoint

Bild 3. Beeinflussung der Sickerstromung durch bauliche Mass-
nahmen zur Verbesserung der Stabilitit



Bild 4. Verschiedene Piezometertypen zur Messung von

Porenwasserdriicken

1 1”-Rohr mit gelochter Spitze (rammbar)

Quarzfilter und Plastikrohr
Typ ® mit angeschlossenem Manometer

[ NI S ]

Bild 5. Anordnung von Messdosen im Ver-
suchsdamm

Bild 6. Schematische Darstellung des Zeit-
setzungsverlaufes unter der Belastung & in
einem Zweischichtensystem

Spitze mit Quarzfilter und Plastikrohr (8/12) (rammbar)

Elektrisches Messsystem mit schwingender Saite
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Bild 7. Porenwasserdruckmessdosen

6 ist Typ 4 in Bild 4
7 Messdose mit Zu- und Ableitung zur Spiilung des Messsystems
8 Membranventildose

kaum zu erwarten. Rasche Anderungen in den Porenwasser-
spannungen werden hingegen durch Belastungen verursacht.
In gesdttigtem Ton treten sie sofort auf, und sind den zusétz-
lichen Spannungen gleich.

Damit der Porenwasserdruckzuwachs sofort registriert
werden kann, muss die Volumendnderung des Messsystems
minim sein. Dieser Forderung kommen die elektrischen oder
die sogenannten Membrandosen am besten nach. Dosen mit
Manometer sind ebenbiirtig, wenn man von der kleinen De-
formation des Manometers und der Deformation im Plastik-
schlauch absieht. Weniger eignen sich hier Dosen, die den
Druck durch ihre eigene piezometrische Wassersdule messen.
Das Volumen des Piezometerrohres, das dabei mit Wasser
gefiillt wird, ist gross, das Wasser wird also durch die Kon-
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Bild 8. Referenzzeitdiagramm zui Ermittlung der Zeitverschiebung
bis zur zuverldssigen Piezometerangabe

a4

Ton

Sut

k cm/sec

Sand

Durchidssigkeitsioeffizient

Kies

Referenzzeit fQO

Bild9. Referenzzeit 750 in Abhingigkeit der Durchlissigkeit der ver-
schiedenen Piezometertypen 1 bis 8

solidation des umliegenden Bodens geliefert. Dieser Vorgang
verzogert die Messung. Um das Piezometerrohr aufzufiillen
ist je nach der Durchléssigkeit des Materials mehr oder we-
niger Zeit notig. Je mehr Wasser bendtigt wird, desto lang-
samer stellt sich der Piezometerstand ein. Unterdessen kon-
solidiert der Boden weiter, so dass die Messungen mit einer
Zeitverschiebung erfolgen und kleinere Driicke aufweisen.
Der Zusammenhang zwischen der Durchlissigkeit des Bodens
und der Zeit bis zur Druckangabe durch das Piezometer wurde
zuerst von M. J. Hvorslev untersucht. Die Wassermenge Q,
die vom Piezometerrohr zu- bzw. wegfliessen muss, kann mit
der Durchlissigkeitsformel fiir den homogenen Boden be-
stimmt werden zu:

Q=47TrsHk

dabei ist »s der ideelle Kugelradius der Ein- bzw. Austritts-
fliche des Wassers. rs kann mit der angefiihrten Formel im
Bild 8 berechnet werden.

Die Wassermenge Q ist dV/dt und dV = r.* = - dH. Hier
bedeutet ro den Radius des Piezometerstandrohres; so dass
die Formel zur Bestimmung der Durchldssigkeit folgende
Form annimmt:

ro*ndH =4 nrs Hk dt

Nach der Integration in den Grenzen von H bis Ho ergibt
sich die Formel fiir die relative Piezometer-Hohe (1—H/H o),
die in Bild 8 angegeben ist. Ho ist dabei die Hohe des Ruhe-
druckwasserspiegels.

Die Losung von Gibson berticksichtigt zusétzlich die De-
formation infolge der Zusammendriickbarkeit des Bodens aus
einer Belastung. Die Differentialgleichung der Konsolidation,
die sich daraus ergibt fiir eine kugelformige Entwésserung ist
ebenfalls in Bild 8 angegeben. Der Konsolidationskoeffizient c»
ist hier als Funktion von M- und k-Wert angegeben. Die Lo-
sung dieser Differentialgleichung ist ebenfalls in Funktion der
relativen piezometrischen Hohe (1—H/Ho) und der relativen
Zeit pT zusammengestellt. Der Einfluss der Zusammendriick-
barkeit des Bodens ist mit dem Parameter p in den Grenzen von
0 bis i« = 10 beriicksichtigt. Die Ausdriicke fiir . und 7'sind im
Bild 8 erkléart.
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Bild 10. Piezometerspitze aus Quarzfilter

mit Plastikrohr von 8/1, mm Durchmesser Grundwasser

Der nicht zusammendriickbare Boden kann mit Mg = oo
beschrieben werden, das bedeutet einen p-Wert von 0. Fiir
@ = Owird der Ausdruck identisch mit der Losungvon Hvorslev.
Fiir die relative piezometrische Hohe (1—H/H,) = 0,9 ist die
Referenzzeit w7 unabhédngig von der Zusammendriickbarkeit,
und w7 ergibt 2,2.

Das gerechnete Beispiel entspricht dem Piezometer 3, das
in einer 100-mm-Bohrung D und 25 cm Sandfilterlinge L in
einem Tonboden mit einem A-Wert von 10-% cm/s. verlegt ist.
Der Piezometer weist ein Plastikrohr von 2ro = 8 mm Innen-
durchmesser auf. Soll der Piezometer schon 90 % des Sollwertes
erreichen, ergibt sich daraus ein #7 = 2,2 und die Referenzzeit
teo ist daraus 13 Tage.

Auf Grund dieser Uberlegungen sind die Piezometer in
Bild 9 in Abhéngigkeit der Durchléssigkeit £ und der Refe-
renzzeit t,,% in Tagen aufgetragen. ¢,, soll erinnern, dass 90 %
der urspriinglichen Druckdifferenz abgebaut ist. Z.B. ist der
Piezometerstand beim Einbau 3 m hoher als er dem natiir-
lichen entspricht, so ist der Fehler fe0 9 noch 30 cm. Das Bild
zeigt deutlich, dass das «alte» System mit 1”-Rohr — aber richtig
eingebaut! — in Kies verwendet werden kann. Bei Sand treten
schon starke Verzogerungen ein. Bei Silt und Ton ist dieses
System 1 sicher ein ungeeignetes Mittel zur Kontrolle der
Porenwasserdriicke. Das Rohr verbraucht ein zu grosses
Wasservolumen.

Geeigneter in dieser Beziehung ist der zweite Piezometer-
typ 2 mit geschiitzter Keramikkerze und diinnem Plastikrohr
von 8 mm Durchmesser. Er kann im Sand sicher verwendet
werden und ist fiir Silt noch geeignet. Der Vorteil der beiden
Piezometer 1 und 2 ist, dass sie bei locker gelagertem Sand,
eventuell auch Kies, eingerammt werden kénnen. Bei dichter
Lagerung ist es schwer, ohne Verschleiss die Piezometer in
grossere Tiefen zu rammen. Die anderen Piezometer konnen
nur in Bohrungen bzw. Schiittungen eingebaut werden. Typ
® mit Filterkerze kann in jeden Boden, mit Ausnahme des
Tones, versetzt werden. Bei einer Durchlissigkeit des Bodens

= 1077 cm/s ist die Zeit fiir #,, ungefdhr 1 Tag und bei &
= 10~8 cm/s rd. 10 Tage. Sind kiirzere Zeiten erwiinscht bzw.
der Ton undurchlédssiger als 10-® cm/s, sind Piezometer mit
geschlossenen Systemen notwendig. Solange der Grundwas-
serspiegel nicht mehr als einige Meter unter Geldndeober-
fliche liegt, ist die Messung mit Manometern (Typ ®) mog-
lich. Bei der Verlegung ist fiir ein geséttigtes System unbedingt
Sorge zu tragen. Typ @ mit doppelter Leitung ermdglicht zu-
verldssig die Sidttigung des Messsystemes. Der Druck wird
ebenfalls mit Manometer gemessen. Die Dosen mit einem
Membranventil und die elektrischen Dosen erlauben es, in
undurchldssigen Boden rasch und genau den Druck zu regi-

Bild 12. Auswirkung eines ungeniigend verdimmten Piezometers im gespannten

strieren, da sie vernachldssigbare Volumendnderungen auf-
weisen. Diese Messsysteme werden hier nicht weiter diskutiert.
Die Messung selbst wird mit Spezialgerdten durchgefiihrt,
die Dosen sind relativ teuer und miissen von einem versierten
Fachmann verlegt werden.

Piezometer Typ ® sei hier noch etwas ndher erldutert.
Seine Verwendung ist in unseren Bdden fast iiberall moglich.
Das Wasservolumen im Plastikrohr, das sich neu einstellen
muss, ist gering, so dass es auch als offener Piezometer in Ton
mit k-Werten von 108 cm/s innert etwa 10 Tagen zuverldssige
Ermittlung des Grundwasserspiegels gestattet. Die Messung
selbst erfolgt durch ein elektrisches Lot zuverldssig und
schnell. Sind Porenwasserspannungsdnderungen z.B. infolge
einer Belastung zu ermitteln, kann - sofern der Grundwasser-
spiegel nicht tiefer als 4 bis 5 m liegt — der gleiche Typ @ mit
einem Manometer versehen werden. Dadurch wird die Re-
ferenzzeit von ¢,, auf rd. 15 Minuten reduziert.

Sandfilterbett

Piezometer
m. Quarzfilter

Bild 11. Einbau von mehreren Piezometern in einer Bohrung in
verschiedenen Horizonten, die durch dichtes Verdimmungsmaterial
voneinander abgedichtet sind



Bild 13. Einstufung der Durchlissigkeit
k cm/sec Vergleichs - Stufe Material usces
dimension Klassifikation
>1 sehr durchldssig Grobkies
10°1 ohne Feinanteil GW GP
§ durchldssig Kiessand
1073 wenig Feinanteil Sw  SP
1074 e Sand mit grossem Feinanteil GM
‘_5 107~ 1cm/Tag wenig durchldssig SM
10 = 1 Fuss/Jahr siltige Sande GC
SC oL
107 tonige Silte ML MH
‘ sehr wenig durchldssig cL oH
10-9 Tone CH

Im Bild 10 ist die Konstruktion dieser Dose gezeigt. Die
verwendeten Teile sind im Handel erhiltlich. Dieses Piezo-
meter, ohne Plastikrohr, kostet 20 bis 30 Fr. Dazu kommt das
Plastikrohr PVC 8/12 mm (etwa 0.50 Fr./m). Dieses Piezo-
meter kommt weit billiger zu stehen als ein gut verlegtes Gas-
rohrpiezometer.

Die Einbindetiefe eines Piezometers ist auf Grund des
Resultates des Bohrprofils und dem vermuteten Grundwasser-
spiegel festzulegen. Es ist moglich, in einer Bohrung eine
ganze Anzahl von Messstellen einzubauen.

Wie der Einbau vor sich geht, ist in Bild 11 gezeigt. Jedes
Piezometer ist in einem Sandfilterbett verlegt. Der Sand soll
als Filter gegen den Boden wirken. Zwischen den einzelnen
verlegten Piezometern ist die Bohrung zu verdimmen, und
zwar mit einem Material, das weniger durchldssig ist als der
umgebende Boden. Damit wird die gegenseitige Beeinflussung
verhindert. Dieser Einbau ist in jedem Boden mdglich. Falls
das Material nicht standfest ist, muss das Futterrohr schritt-
weise nachgezogen werden. Die Piezometer sollen an der
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Bild 14. Bestimmung der Durchlissigkeit in Bohrungen durch die
gebriuchlichsten Formeln bei verschiedenen Untergrundverhiltnissen

6

Oberfliche durch ein Rohr mit Deckel geschiitzt werden. Die
einzelnen Piezometer sind so zu markieren, dass keine Ver-
wechslungen bei Messungen vorkommen. Die Messung mit
einern Elektrolot gestattet, Tiefen von 30 m und mehr abzu-
tasten.

Es mag auf den ersten Blick scheinen, dass dabei ein
grosser Aufwand getrieben wird. Zwei wichtige Griinde, die
dafiir sprechen, sollen hier erwdhnt werden. Es sollte heute
keine Bohrung — mindestens im genutzten Grundwasser —- ohne
Verdimmung verlassen werden. Sie stellen ansonst Verletzun-
gen des Grundwassertragers dar. Sie konnen sogar bei einem
Projekt Schaden anrichten, z.B. bei einem Retentionsbecken
mit natiirlicher Dichtung, das Wasser verlor, konnte nach der
Absenkung eine grossere Anzahl Trichter entdeckt werden,
die in ihrer Anordnung genau der Lage der Sondierbohrungen
entsprachen. Die Abdichtung der Trichter brachte den er-
wiinschten Erfolg. Bei der Prospektion fiir ein Briickenprojekt
traf man nach rd. 18 m steifem, kaum plastischem Ton, einen
durchlidssigen Kies mit gespanntem Grundwasser an. Zur
Messung des Druckes wurde ein Piezometer eingebaut. Der
Uberdruck betrug rd. 4 m Wassersiule. Damit keine baulichen
Schwierigkeiten bei einer Pfahlgriindung auftreten, wurde
eine Flachgriindung gewéihlt. Eine Bohrung mit dem Piezo-
meter lag gerade in der Pfeilerfundation. Beim Aushub des
Fundamentes wurden die obersten 3 m des Piezometers frei-
gelegt. Am Freitagabend war der Aushub beendet. Am Mon-
tagmorgen stromte aus der Fundamentgrube eine Briihe zum
nédchsten Bach. Es gab dazu nur eine Erkldrung: Beim Piezo-
meter — es handelte sich um ein Gasrohrpiezometer mit Mano-
meter — waren nur die obersten 3 m verdimmt worden.

Ruhe GWSp

Steigversuch

ruckhahe M
Abstich @

Absenkversuch ‘ %

|
Auhe GWSp
— =

= | % resp. &
1

Versickerte Wessermenge pro Zeiteinheit
resp. zugeflossene Wassermenge pro Zeiteinhait

k > 1072 cm/sec  H konstant

k < 1072 cm/sec  H fallend

Bild 15. Auswertung von Absenk- bzw. Steigversuchen im Bohrloch
durch graphischen Ausgleich



Wihrend der Beobachtungsperiode konnte tiber ein Jahr
nichts besonderes vermerkt werden. Beim Aushub wurde der
Tonzapfen entfernt, so dass das Wasser den Weg nach aussen
fand. Mit zunehmender Erosion wurde der Wasserandrang
grosser. Das Loch wurde durch etwa 19 m?® Kies verpfropft
und anschliessend mit rd. 26 m?® Material injiziert. Das Fun-
dament wurde nach Plan ausgefiihrt und hat sich trotz allem
gut verhalten. Andere Beispiele siche auch Vortrag von Prof.
H.J. Lang vom 5. November 1971, «SBZ» 1973, H. 35,
S. 823-827.

Die Ermittlung der Durchliissigkeit in situ

Ein Grundwassertrédger stellt ein Potentialfeld dar und
als solcher ist er im homogenen und isotropen Baugrund und
stationdren Zustand von der Durchléssigkeit unabhidngig.
Doch ist gezeigt worden, dass fiir eine zweckmaéssige Messung
des Porenwasserdruckes die Grosse der k-Werte fiir die Wahl
des Piezometers bestimmend ist. Jeder Bauzustand im Grund-
wasser kann als stationdrer oder instationdrer Zustand einer
Grundwasserstromung angesehen werden, je nachdem der
Boden sehr durchldssig oder undurchlissig ist. Die Kenntnis
des k-Wertes des Bodens ist wichtig; bei der Bestimmung
muss aber mit grossen Streuungen gerechnet werden. Sie
werden durch die Inhomogenitit des Bodens verursacht.
Bild 13 gibt eine Klassifikation der Durchléssigkeiten des
Bodens. In Bild 14 sind die Formeln zur Bestimmung der
Durchléssigkeit im Bohrloch fiir verschiedene Bodenverhilt-
nisse und Versuchsanordnungen angegeben. Um einen Ver-
such auszuwerten, muss man das Bohrprofil kennen. Je nach
dem Bodenaufbau ist auch die Formel zu wéahlen. Die Formel
zur Ermittlung des k-Wertes gibt es nicht. Doch kann man
alle auf &hnliche Weise auswerten; denn es handelt sich immer
um das Erfassen des Gradienten fiir die Formel von Darcy,
die je nach Austrittsform verschieden ist.

Die Praxis zeigt, dass die Anwendung am zuverldssigsten
ist, wenn die einzelnen Ablesungen eines Versuches graphisch
ausgeglichen werden und der k-Wert nach diesem Mittelwert
ausgerechnet wird, Bild 15. Die Durchlédssigkeit wird am be-
sten durch einen Pumpversuch mit einer Anzahl Piezometer
ermittelt, Bild 16. Der Pumpversuch kann ebenfalls nach
einem graphischen Ausgleich ausgewertet werden, wie dies in
Bild 17 gezeigt ist.

Die Bestimmung der Durchldssigkeit, wie sie hier be-
schrieben ist, erlaubt im besten Falle noch Werte von 10~5 cm/s
zu erfassen; fiir kleinere Werte sind die Ablesungen zu klein
und ungenau (1 cm/Tag) oder die theoretischen Voraussetzun-
gen sind nicht mehr erfiillt. Das betrifftt Pumpversuche, Ab-
senk- und Steigversuche. Wenn es sich nur darum handelt,
den Wasserandrang zu bestimmen, sollten diese Versuche
geniigen, denn bereits bei &k = 10~* cm/s betrdgt die Pump-
wassermenge in einer Baugrube von 5000 m? rd. 1 1/s. Bei
kleineren Durchlédssigk=iten spielt einerseits die Zeit, bis diz
Entwis :e1ung wirksam wird, eine Rolle und anderseits wird
die Menge an freiem Wasser, das gravitativ entnommen
werden kann, immer kleiner. Die Reichweite des Brunnens
nimmt ebenfalls mit der Durchléssigkeit des Bodens ab. Nach
Theis ist die Reichweite R:

R—15 |/H k-t
ns

ns als wirksame Porositédt eingesetzt.

Bei wenig durchlidssigen Boden, z.B. Silt, bewirkt nicht
die Menge an geférdertem Wasser die gewiinschte Verbesse-
rung der Baugrundverhiltnisse, sondern vielmehr die Ande-
rung des Sickernetzes, des Potentials und der Richtung der
Stromungskréfte. Als Beispiel hierzu moge die Stabilitéts-
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Bild 16. Pumpversuch (vollkkommener Brunnen) zur Bestimmung
der Durchlissigkeit des Untergrundes
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Bild 17. Auswertung eines Pumpversuches durch graphischen Aus-
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verbesserung durch horizontale Drains gelten. Bei sehr wenig
durchldssigen Boden, wie Tone, ist ebenfalls eine Beeinflussung
des Grundwassers moglich; doch ist die Durchldssigkeit der
Tone so gering, dass die Verdnderung des Potentials zu neuen
Belastungen fiihrt, die im tonigen Boden nur Porenwasser-
spannungen hervorrufen. Mit anderen Worten: der Weg zur
natiirlichen Verbesserung des Tones fiihrt immer iiber die
Konsolidation. Sie allein kann die Scherfestigkeit erhohen.
Die Zeit, die hierfiir notwendig ist, kann an Hand der Kon-
solidationstheorie abgeschdtzt werden. Auch fiir diesen Fall
ist die Kenntnis des k-Wertes notwendig. Die Bestimmung
des k-Wertes fiir wenig durchlédssige bis undurchlissige Boden
kann mit dem eingebauten Piezometer vorgenommen werden.
Die Geometrie des Filterbettes muss bekannt sein.

Kontrollen

Zu den eingangs erwidhnten Grundsitzen der Prospektion
sind zwei weitere hinzuzufiigen, die jeder Ingenieur beherzigen
sollte. Schon bei der Festlegung des Untersuchungspro-
grammes muss sich der Ingenieur die Frage stellen: «wie
sollen die Beobachtungen und Messungen wiahrend der Bau-
arbeit und spiter vorgenommen werden, damit die getroffene
Prognose iiber den Baugrund iiberpriift werden kann, um
notigenfalls sofort eingreifen zu kénnen?»

Zu solchen Beobachtungsinstrumenten gehoren auch die
Piezometer und Versuchsbrunnen. Darum sind sie so anzu-
ordnen, dass sie widhrend des Bauzustandes funktionieren.
Mancher Ingenieur vergisst, dass die Untersuchung nur ein
Modell des Baugrundes ergibt. Terzaghi schrieb: «Ungliick-
licherweise ist der Boden durch die Natur und nicht durch den
Menschen gemacht und das Produkt der Natur ist immer
komplex».

Wenn die Komplexitdt des Bodens erkannt ist, miissen
fur die Berechnungen Vereinfachungen getroffen werden. Ob
dieses vereinfachte Bild der Natur bzw. das Baugrundmodell,

das den Berechnungen zu Grunde lag, mit den Gegebenheiten
iibereinstimmt, ist durch Beobachtungen und Messungen zu
iiberpriifen. Damit die Abweichungen und ihre Grossen
kontrolliert werden konnen, muss das Baugrundmodell iiber-
sichtlich dargestellt werden.

Die Natur ist komplex und auch die beste Prospektion
ergibt nur ein Modell. Daraus ziehen wir die Lehre fiir den
nédchsten Grundsatz:

Aus der gegebenen geotechnischen Lage und infolge des
Bauvorhabens konnen unvorhergesehene Auswirkungen auf
das eigene Bauwerk sowie auf Nachbarbauwerke auftreten.
Die moglichen Auswirkungen sind abzuschédtzen und die
Wabhrscheinlichkeit deren Eintretens anzugeben.
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R. Dubray et H. Fleischer, ingénieurs au Bureau
de construction des autoroutes vaudoises

l. Introduction

Les problémes soulevés par la construction des ponts
sur I'autoroute du Léman sont comparables a ceux qui
se posent sur une route de montagne dans des condi-
tions géologiques et géotechniques extrémement dif-
ficiles.

Pour tous les ouvrages dont le colit dépasse deux mil-
lions de francs, la procédure a été la suivante:

1. Etude et prospections détaillées des sols rencontrés.

2. Mise au concours de projets de ponts aupres de
bureaux d’ingénieurs qualifiés ou mise au concours-
soumission auprés des entreprises de travaux pu-
blics, lorsqu’il a été jugé intéressant d’associer
I'ntreprise avec le bureau d’'études, compte tenu de
I'importance des ouvrages, et des incidences des
méthodes d'exécution sur leur réalisation.

L’économie de I'ouvrage a joué un rble prépondérant
dans tous les concours. On a tenu compte en outre des
critéres suivants:

— Conception générale de I'ouvrage et en particulier
fondations

— Sécurité de I'ouvrage pendant et aprés les travaux

— Esthétique de I'ouvrage, élément dont I'importance
varie selon la situation du pont dans le site tra-
versé

Il. Conception des ouvrages

Entre les tunnels de la Criblette et ceux du Flonzaley,
I'autoroute du Léman longe la ligne de chemin de fer
Lausanne—Berne dans un coteau dont les sols de cou-
verture se trouvent a la limite de stabilité. Dans cette
zone, la construction d’une autoroute, partiellement sur
remblai au passage des dépressions, aurait constitué
un danger pour les voies ferrées, d'autant plus que
celles-ci et leurs ouvrages annexes sont instables a
I’état actuel, par suite d'un fluage du terrain meuble.
Pour cette raison, ces dépressions ont été franchies par
des ouvrages d’art: ponts, estacades et non par des
remblais. D'une facon générale, ces ouvrages ont des
travées de longueur moyenne, les charges sur appuis
étant transmises a la molasse en place qui se trouve,
en général, a une profondeur notable, dépassant 25 m
dans certains cas.

En revanche, les ravins, fréquents lorsque I'on se rap-
proche de Lausanne, ont été franchis par des ponts a
grande portée, a cause des glissements actifs qui se
manifestent dans la plupart des cas. Ceci permet de
diminuer les risques aussi bien pendant qu’aprés la
construction, ainsi que le colt de l'infrastructure de
I'ouvrage. La portée maximum atteinte dans de telles
conditions est de 130 m (travée centrale des ponts de
la Lutrive). Dans ces cas également, les fondations ont
été descendues jusqu’a la molasse en place.

Ill. Fondations sur la molasse

Indépendammentdu type d’ouvrage (portées moyennes
ou grandes portées), les appuis sont fondés sur la mo-
lasse en place. Par contre la structure de la fondation

Problémes posées
par la fondation des ponts

a été adaptée aux différentes conditions caractérisant
les couches meubles du terrain traversé.

Dans les zones ou le terrain flue, des puits indépen-
dants de chaque pile ont été descendues a travers les
couches meubles et laroche disloquée. Lesdimensions
de ces puits ont été choisies de facon a permettre un
jeude 50 a 100 cm, suivant les cas, entre 'amont de la
pile et la paroi en béton du puits, qui peut alors suivre
les mouvements lents du terrain meuble sans qu’un
effort dG au fluage du sol agisse sur la pile.

Quand le relief sy prétait, on a profité des puits pour
assainir le terrain avoisinant. A cet effet, leurs parois
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Fig. 1. Pont de Bahyse. Pile protégée par un puits dans un sol
en glissement lent

ont été percées sur le pourtour et sur toute la hauteur,
formant ainsi de gros drains verticaux. Au fond, les
puits sont reliés entre eux par un drain de 10 cm
de diamétre amenant I'eau au point le plus bas. Ce
drain assure |'évacuation des eaux récoltées par gra-
vité, au moyen d'un second drain foré vers I'extérieur.
Le colt de ce type de fondation est élevé. Il faut le
diminuer le plus possible en choisissant une super-
structure appropriée. Par exemple, les ponts de la Ba-
hyse ont une section en caisson trés rigide a la torsion.
Ceci a permis de l'appuyer sur des piles simples de
faibles dimensions. Les effets de torsion dus au tracé
en courbe de l'ouvrage et aux surcharges dissymé-
triques sont repris par deux piles doubles seulement,
alors que I'ouvrage a 420 m de long (fig.1).

Dans le cas des ponts du Crau Coulet, on a profité des
caractéristiques géométriques de I'autoroute pour com-
biner les appuis du pont amont et du pont aval. Le
tablier de chaque ouvrage est porté par des piles
simples. Les piles correspondantes des deux ponts sont
solidarisées par une entretoise commune sur laquelle
reposent les superstructures.
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Fig. 2. Pont sur la Lutrive. Fondations résistant seules aux poussées de glissement

Dans les zones en glissement actif, le déplacement des
couches du terrain en mouvement peut atteindre plu-
sieurs centimeétres paran, et une rupture subite est tou-
jours a craindre. Le type de fondation que nous venons
de décrire ne convient plus du tout pour assurer la
sécurité de I'ouvrage. En effet, le jeu entre la pile et le
puits pourrait étre annihilé par I'effet d'un seul glisse-
ment. Il en résulterait des efforts inadmissibles sur la
pile, celle-cin’étant pas dimensionnée en conséquence.
Dans ce cas, le maitre de I'ouvrage a été amené a
exiger que les efforts dus au glissement soient repris
par les fondations. Pour le concours-soumission des
ponts sur la Lutrive, les poussées a prendre en consi-

dération pour le dimensionnement des fondations ont
été définies afin d’'éviter une interprétation différente
desdonnées géotechniques et géologiques par les con-
currents. |l en est résulté des fondations s’appuyant sur
la molasse en place et résistant simultanément aux
poussées des terrains en glissement. Du point de vue
constructif deux solutions ont été proposées:

a) une fondation de dimensions suffisantes pour résis-
ter seule aux poussées (fig.2 —ponts sur la Lutrive);

b) un massif ancré dont les cables reprennent directe-
ment les forces engendrées par le glissement (fig.4
— ponts sur la Paudeéze).
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Dans les deux cas, on met a profit I'effet stabilisant de
la charge verticale transmis a la pile par la superstruc-
ture du pont.

IV. Exemples de fondations

Nous allons décrire plus en détail les deux types de
fondation cités dans le paragraphe précédent.

1. Pont sur la Cornalle

a) Introduction

A I'ouest de Chexbres, I'autoroute traverse le glisse-
ment de la Cornalle sur 250 m a quelques dizaines de
meétres en amont de la ligne de chemin de fer Lau-
sanne—Berne. La traversée du glissement s'effectue a
I’endroit le moins défavorable si I'on considére la con-
figuration du soubassement rocheux (pente et direc-
tion des couches). Sur le tracé de I'autoroute, |I'épais-
seur des marnes glissées varie de 5 ma 18 m.

b) Mesures d’'assainissement

Vu la teneur en eau élevée des matériaux constituant
le glissement, des 1895, des drainages profonds ont
été exécutés au voisinage de la voie ferrée. En 1950,
de nouveaux mouvements de terrain ont nécessité des
travaux complémentaires. C’est ainsi qu’une galerie de
plus de 50 m de long a été construite a I'amont de la
voie, le long du plan de glissement, au contact de la
roche. Avant de construire I'autoroute, le réseau de
drainage existant a été complété par une galerie longue
de 80 m raccordée a une tranchée drainante de 150 m
constituée de forages (diamétre 50 cm) remplis de
matériaux filtrants descendant jusqu’a la molasse et
réunis a leur base par une galerie.

c) Solutions étudiées

Diverses solutions ont été envisagées pour la traversée
du glissement:

Un remblai aurait diminué notablement le coefficient
de stabilité des terrains en place. La sécurité de la
voie ferrée aurait été mise en danger.

Un ouvrage fondé superficiellement aurait da étre
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concu de maniere a pouvoir supporter de faibles
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mouvements, corrigés par ripages et relevages suc-
cessifsen cours d’exploitation. Cesfondations super-
ficielles, en surchargeant les terrains glissés, auraient
également diminué le coefficient de sécurité. Cette
deuxiéme solution a donc été rejetée.

La solution retenue, soit:

— Un pont construit sur les piles pénétrant de I'ordre
de 3 m dans la molasse (taux de travail maximum:
10 kg/cm?). A la traversée des terrains meubles, les
piles sont protégées par des puits permettant des
mouvements. Ces puits ont été excavés a la main
par étapes de 1 m 30 de I'anneau en béton armé
(épaisseur 20 cm) bétonné a la fin de chaque étape.
Cette méthode ne perturbe pas I'état d'équilibre
existant, elle permet de reconnaitre in situ les ter-
rains traversés et |'assise de la fondation; enfin elle
est d’exécution trés sare (fig.3).

— Du point de vue statique, I'ouvrage comprend trois
travées de 43, 49, 43 m de portée. Les culées sont
fondées sur la molasse, en dehors du glissement;
la culée ouest porte I'appui fixe de I'ouvrage. Les
piles ont été implantées sur des points hauts de la
molasse sous-jacente au glissement; elles sont en-
castrées a la base et articulées au sommet. Dans le
sens du glissement, le jeu entre la pile et le puits est
de I'ordre de 90 cm. La base des piles est élargie en
forme de patte d’éléphant; elle est drainée vers |'ex-
térieur. Le tablier est constitué par un caisson; il a
été construit sur échafaudage.

2. Pont sur la Paudéze
a) Introduction

Dans le ravin de la Paudéze, une faille sépare la mo-
lasse dite de Lausanne de celle de Belmont. Le rejet de
cette faille est de I'ordre de 2000 m. Le versant ouest et
le bas du versant est du ravin sont recouverts de mo-
lasse altérée d’'épaisseur variable et en état de glisse-
ments actifs. C'est ainsi qu'un glissement d'une épais-
seur d’environ 5 m s’est produit en 1970 sur le tracé de
I'autoroute a I'emplacement de la pile No 1. Le haut
de la rive gauche est constitué par une moraine plus
ou moins stabilisée reposant sur le toit molassique.

42200
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Fig. 4. Pont sur la Paudéze. Poussées de glissement directement reprises par des ancrages



Le fond du ravin constitue le seul point vraiment stable
mais malheureusement il se trouve dans une zone de
faille ou la roche est fortement broyée. L'autoroute le
franchi a environ 70 m au-dessus du Thalweg. Cette
grande hauteur et les conditions géologiques défa-
vorables ont amené I'ingénieur & choisir un ouvrage a
grandes portées (maximum 104 m), limitant ainsi le
nombre des appuis dans le terrain instable. Néanmoins
une pile est implantée dans le haut du versant ouest,
en plein glissement, tandis qu'une autre, au fond du
ravin, est encore exposée aux poussées du glissement.
Sur la rive est, le terrain instable a pu étre enjambé
d'une seule portée et, de ce fait, les fondations ne
posent pas de grands problémes, d'autant que le dé-
capage en amont de la pile améliorera certainement les
conditions d'équilibre dans cette partie du versant.
L'implantation des culées a été choisie selon des cri-
téres gélogiques; coté est pour diminuer les hauteurs
des remblais d’acceés; coté ouest derriére la fissure de
tassement visible dans le terrain (fig. 4).

Du point de vue de la sécurité de I'ouvrage, il aurait été
également préférable de franchir la rive ouest avec une
seule portée d’environ 150 m, mais le co(t en aurait
été prohibitif. En outre, le fait d'implanter la pile dans
le haut du versant a diminué les masses susceptibles
d’exercer une pression. Néanmoins, les poussées aux-
quelles on peut s’attendre risquent d’'étre encore trés
importantes et des ancrages a deux niveaux ont été
prévus pour les reprendre. Afin de pouvoir contrdler
I’évolution des poussées et de la force d’ancrage, des
appareils du type « Dynamometre» ont été placés der-
riere la plaque d’appui de trois cables, permettant ainsi
de mesurer la variation des contraintes dans les fils
d’'acier.

b) Puits

La fondation proprement dite de chaque pile est cons-
tituée par quatre puits circulaires traversant le glisse-
ment et la molasse fauchée, pour s’encastrer dans la
roche en place. En téte, ils sont reliés par un systéme
de sommiers et de voiles sur lequel la pile prend appui.
Dans le sens longitudinal, les puits sont en outre soli-
darisés a mi-hauteur par une galerie travaillant comme
entretoise, diminuant ainsi la hauteur libre des puits en
constituant un cadre a deux étages. Le tout est ancré
au sommet et au niveau de la galerie-entretoise par des
cables précontraints. Vu I'incertitude quant a la gran-
deur de la poussée due au glissement, des niches sont
aménagées pour permettre de poser, en cas de besoin,
des ancrages supplémentaires. La fondation dans le
Thalweg estréalisée de la méme maniére, a I'exception
de la galerie-entretoise et des ancrages a mi-hauteur
qui ont pu étre supprimés, I'épaisseur du glissement
n'étant, a cet endroit, que de 4 m. Sur la rive est, les

Ponts sur la Paudéeze

Stabilité générale du versant en rive droite

La fondation des ponts sur la Paudéze, décrite par
MM. Dubray et Fleischer, résoud le probléme de la
stabilité propre de I'ouvrage. La stabilité générale du
versant en rive droite, assez précaire avant I'époque
des travaux, restait toutefois a examiner, notamment
vis-a-vis des conditions d’écoulement de I'eau dans ce

massif rocheux complétement disloqué.
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fondations ne sont pas ancrées et la liaison intermé-
diaire est supprimée.

Le mode d’exécution des puits a di étre concu de fa-
con a ne pas compromettre la stabilité précaire des ver-
sants du ravin. En se basant sur les expériences faites
lors de la construction des viaducs de Chillon, qui a
posé des problemes analogues, on en est arrivé a une
solution simple et relativement sdre.

Les puits sont foncés par tranches de 1 m 50 de hau-
teur. L'anneau de béton correspondant, de 20 cm
d’'épaisseur, est bétonné en sous-ceuvre. Il est coffré
a lI'aide d’un tore gonflable en néopréne dont les faces
sont ondulées. Aprés remplissage du puits avec du
béton, les ondulations font participer I'anneau a la
transmission des efforts. Les terrains instables et la mo-
lasse fauchée peuvent ainsi étre aisément traversés
sans perturber leur état d'équilibre limite, tout en per-
pettant I'observation des sols rencontrés. Une fois le
fond de fouille reconnu et accepté par I'ingénieur et
le géologue, on procéde au remplissage du puits par
un béton cyclopéen. Dés que les quatre puits d'une
fondation sont terminés, on construit les sommiers et
les voiles qui les relient en téte et on met en place les
ancrages, s'il y en a (piles 1 et 2). Les ancrages a mi-
hauteur de la pile 1 sont exécutés a partir de la galerie-
entretoise. Les massifs coiffant les puits peuvent en-
suite recevoir les piles a partir du sommet desquelles
bétonnera finalement le tablier, en encorbellement.

V. Conclusion

La construction d'une autoroute dans une pente se
trouvant souvent a la limite de stabilité pose de nom-
breux problémes quant aux fondations des ponts. Elle
nécessite une étroite collaboration entre les géologues,
géotechniciens et ingénieurs. Il incombe a ceux-ci, en
collaboration avec les entrepreneurs, de concevoir un
type de fondation garantissant au maximum la sécurité
et la longévité de I'ouvrage tout en maintenant les in-
vestissements a un niveau raisonnable. Dans ce but, il
est nécessaire que la superstructure soit adaptée au
systéme de fondation retenu.

Fundationsprobleme bei Briicken

Der Beitrag schildert die Probleme bei der Grundung von Bricken
in instabilem Gelande. Gestutzt auf verschiedene Beispiele wer-
den die beiden nach Massgabe der vorgefundenen Boden ge-
wahlten Fundationsverfahren beschrieben: einerseits in An-
passung an das in langsamer Bewegung (Fliessen) befindliche
Gelande, andererseits die Massnahmen im Falle von Grund-
bruchgefahr. Im weitern wird aufgezeigt, dass durch die Wahl
eines geeigneten Brickenoberbaus die Kosten des Unterbaus
gunstig beeinflusst werden konnen.

F. Descceudres, professeur a I'EPF, Lausanne

Il s’agit ici de montrer I'intérét d’'une étude paramétri-
que de la stabilité, ou des calculs simples permettent,
sinon d’évaluer un véritable coefficient de sécurité, du
moins d’apprécier numériquement l'influence des
travaux de soutenement et surtout de drainage sur la
sécurité au glissement d’ensemble du versant.
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Fig. 1. Relevé géologique des puits (document A. Bersier)

1. Données générales

L'étude géologique préliminaire du professeur Bersier
s'est trouvée précisée par les travaux de fondation des
piles:

— le relevé des puits (fig. 1) en rive droite a montré un
pendage des couches étonnamment régulier, compte
tenu du fauchage et du broyage, plongeant favo-
rablement a 30-40° en moyenne dans le versant;
malheureusement, ce pendage est fortement entre-

Drainage
eventuel

Fig. 2. Schéma du glissement

coupé de diaclases trés rapprochées et plus ou
moins perpendiculaires aux couches, le plonge-
ment pouvant atteindre 70 a 80°;

— certains forages, destinés a recevoirles tirants d'an-
crage, ont traversé des diaclases ou l'eau était
fortement en charge, confirmant la possibilité d'un
mouvement de la masse du versant suivant le réseau
de diaclases, mouvement provoqué par I'eau circu-
lant dans les fissures.

Toutefois, avant de décider de la consistance et de

I'ampleur d'éventuels travaux de drainage, le Bureau

de construction des autoroutes souhaitait évaluer

I'efficacité de telles mesures sur la stabilité générale.

Il est clair que la complexité topographique, géologi-
que et géotechnique du site ne facilite pas une analyse
rigoureuse de la stabilité du versant. On peut méme
douter de I'applicabilité des méthodes de mécanique
des roches — ou des sols, car le matériau est en fait
intermédiaire — a ce cas particulier. De fait, il nous est
apparu illusoire d’espérer obtenir une évaluation nu-
mérique précise d'un coefficient de sécurité, a partir
d’'une méthode de calcul particulierement sophisti-
quée; le résultat qui sort d’un ordinateur ne sera jamais
plus proche de la réalité que ne le sont les hypothéses
et les parameétres pris au départ du calcul.

Nous avons donc adopté une méthode trés simple,
celle du coin rigide de glissement — translation d’'un
bloc indéformable sur lequel agissent des forces dont
on étudie I'équilibre sans tenir compte de leur position,
donc de I'équilibre des moments — qui permet de
multiplier les cas étudiés en veillant surtout a obtenir
un mouvement cinématiquement compatible avec la
géométrie du coin et a définir valablement des do-
maines de variation possibles pour les différents
paramétres entrant dans I'analyse:

— géométrie du coin,

— caractéristiques mécaniques de la molasse et de
ses discontinuités,

— pressiond’eaudans les fissures limitant le glissement.

De cette facon on obtient une appréciation relative de
la stabilité du versant permettant de comparer |'état
initial avant travaux avec les modifications apportées
par l'ouvrage, soit le poids des fondations et les
ancrages, plus l'influence du drainage de la partie
supérieure du versant.

PAUDEZE — PONT AVAL
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2. Géométrie du glissement

La surface de glissement adoptée est représentée par
un plan horizontal partant d'une diaclase de 70°
d’inclinaison et ressortant sur la pente du talus (fig. 2).
La diaclase choisie passe par le point A représentant la
cassure supérieure de la pente. C'est la plus défavo-
rable puisque la mise en charge de I'eau dans cette
fissure qui représente la force motrice du glissement
donne une poussée résultante maximale vis-a-vis de
la longueur L du plan horizontal de glissement.

Le niveau du plan de glissement a été fixé un peu au-
dessous de la base de fondation et on a vérifié que
le choix du niveau de glissement, entre le plan fixé et
le fond du ravin 20 m plus bas n‘était, en fait, pas
déterminant: I'approfondissement ne fait que diminuer
un peu l'effet de la cohésion sur la stabilité et le terme
de cohésion est loin d’étre prédominant dans le
domaine de variation choisi, comme on le verra plus
loin.

Quant a considérer la troisieme dimension et a étudier
I’équilibre d’un dieédre comme on le fait pour un appui
de barrage, par exemple, la dislocation générale du
massif rocheux ne permettait pas de définir une surface
préférentielle dans la direction de I'axe des ponts.
Dans ce cas particulier, la considération d'un volume
au lieu d'un plan de glissement n'aurait apporté qu’une
amélioration illusoire de la précision du calcul.

3. Caractéristiques du terrain

Le relevé géologique des puits a montré la nette pré-
dominance marneuse de la molasse.

Pour définir sa résistance au cisaillement on disposait
d'essais en laboratoire effectués:

— soit a l'appareil triaxial sur des échantillons de
marne prélevés dans les sondages de reconnais-
sance,

— soit a l'appareil de cisaillement direct pour roches
sur des discontinuités de la molasse (joints
marneux), les échantillons provenant de préléve-
ments faits a proximité du site dans des fouilles
réalisées pour d'autres ouvrages de |'autoroute.

4 G-0 Marne "intacte Y=20° c:=5¢t/m?
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Fig. 3. Résistance au cisaillement dans la marne et les fissures
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Fig. 4. Influence de I’'écoulement de |'eau sur la stabilité générale

Les essais sur la marne ont donné des angles de frotte-
ment compris entre 16° et 30°, avec 20° comme valeur
prédominante, et des cohésions comprises entre 1 et
11 t/m?, avec 3t/m? comme valeur prédominante.
Les essais sur les fissures ont donné des angles compris
entre 19° et 24°, sans cohésion. La prise en compte
dans les calculs d'un angle de frottement de 20°
apparait donc comme raisonnable, que le glissement
traverse les bancs marneux ou suive les discontinuités.

Pour la cohésion, on a retenu les trois valeurs de 1, 3
et 5 t/m? ces trois valeurs pouvant correspondre soit
a la cohésion propre de la marne soit @ une cohésion
d'imbrication des aspérités formées par le réseau
diaclases-joints de stratification. Considérer des va-
leurs plus élevées trouvées dans certaines marnes plus
ou moins gréseuses n‘a pas de sens, car le matériau est
trop fissuré pour ne pas se cisailler alors suivant les
discontinuités et plus dans les morceaux intacts
(fig. 3).

Du méme coup, I'hypothése d’un plan de glissement
horizontal se trouve assez bien justifiée, soit que le
plan traverse directement des blocs marneux, soit
qu’il suive en dents de scie diaclases et strates succes-
sives. La marne n’est pas assez résistante pour que le
plan remonte selon le pendage d‘une seule couche, et
il ya tout de méme trop de blocs gréseux ou marno-
gréseux pour que le glissement plonge vers l'aval sans
en rencontrer. Statistiquement, le plan horizontal
ou proche de I'horizontale posséde une probabilité
maximale.

4. Mécanisme du glissement et sous-pressions

Sous l'action de la pression d’eau dans la diaclase AB,
un mouvement horizontal va donc se produire par
cisaillement de la molasse le long de BC. La rupture
sera ainsi progressive puisque le déplacement fera
chuter la pression d’'eau et ne reprendre qu’a la réali-
mentation de la fissure.



Le long de la diaclase AB, on admettra que I'ouverture
consécutive au déplacement horizontal supprime
toute résistance au cisaillement. On pourrait aussi
imaginer que cette surface comporte des aspérités
plus ou moins horizontales sur lesquelles du frottement
serait mobilisé en plus de la résistance du plan de
glissement BC. Dans I'hypothése d'un coin rigide, cela
n’‘a d'ailleurs pas d’'influence sur le calcul de stabilité si
la cohésion est nulle sur ces longueurs supplémen-
taires.

Quant a la sous-pression intervenant le long du plan
de glissement, trois hypothéses ont été faites:

— une perte de charge linéaire s'établit entre B et C
(hypothése d‘un écoulement normal dans une
fissure réguliére);

— aucune sous-pression ne régne sur le plan du
glissement (hypothése optimiste impliquant que la
diaclase AB puisse se décharger bien au-dessous des
plans de glissement dans le réseau de fissures au
niveau du fond du ravin);

— la sous-pression est constante entre B et C, équi-
valente a la charge maximale en B (aucun écoule-
ment possible: on ne peut en effet négliger I'éven-
tualité du ge/ bouchant les fissures au fond du
vallon alors que les parties supérieures ensoleillées
libérent de I'eau qui se met en charge).

5. Sollicitations du versant et résultats

Afin de juger de I'influence des différents paramétres
sur la stabilité du versant, les principaux résultats du
calcul de stabilité sont présentés ici sous forme
graphique pour les cas de sollicitations suivants:

1. Versant naturel avant travaux;

2. Versant avec pont;

3. Versant avec pont et tirants d'ancrage des piles
(situation actuelle);

4. Versant avec pont et ancrages, drainé dans sa partie
supérieure a la cote 644, abaissant la sous-pression
maximale de 45 a 34 m.

La figure 4 présente tout d'abord l'influence de tous
les paramétres envisagés sur la stabilité du talus actuel
sans drainage mais avec le pont et les ancrages. Le
coefficient de sécurité est reporté en fonction de la
cohésion mobilisable. On constate que le paramétre
décisif est la distribution des sous-pressions dans le
plan de glissement, liée au régime d'écoulement de
I’eau dans les fissures. L'influence du niveau de glisse-
ment et la valeur de la cohésion dans la gamme admise
sont des facteurs du second ordre vis-a-vis de I'eau.
En tout état de cause, le coefficient de sécurité reste
faible dans I'hypothése fondamentale que les dia-
clases soient mises en charge et cette constatation
n‘est pas en contradiction avec les glissements qui se
sont manifestés dans ce versant avant la construction
des ponts.

La figure 5 montre l'influence des travaux sur la
stabilité du versant pour des conditions d‘écoulement
d’eau «normalesy. Si I’équilibre général du versant est
quelque peu amélioré par le poids de I'ouvrage et les
ancrages — dont la fonction essentielle est d'ailleurs
d‘assurer la stabilité propre de la pile — c’est le drainage
de la partie supérieure du versant qui joue un rble
absolument déterminant.

Ce résultat constitue I'apport le plus important de
I’étude de stabilité, car a priori il paraissait difficile de
juger de l'opportunité et de I'efficacité d'un drainage
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Fig. 5. Influence des travaux sur la stabilité générale

au niveau supérieur des fondations. Il reste donc a
définir puis exécuter les travaux propres a assurer
économiquement ce drainage. Le Bureau de construc-
tion des autoroutes s’y emploie actuellement. Que ce
soit par des drainsforés subhorizontaux, par une galerie
drainante ou un puits pénétrant a I'intérieur du versant,
ou enfin par une combinaison des deux systémes, on
peut affirmer que méme si I'efficacité obtenue n‘est que
partielle, le gain de sécurité sera appréciable.
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Briicke liber die Paudeze

Unabhangig von den Fundationsproblemen dieser Briicke an der
Autobahn Léman stellte sich allgemein die Frage der Stabilitat
des Hanges im Bereiche rechts der Briicke. Das stark verscho-
bene Molassemassiv weist zahlreiche Wasseradern in den vielen
Spalten und Kliften auf. Das Studium der Hangstabilitat erfolgte
in dieser komplexen Situation nach einer Methode, die erlaubte,
die Berechnungsparameter zu variieren. Damit wurde das Ziel
verfolgt, den Einfluss der Drainage in den obern Hangpartien auf
die allgemeine Stabilitat des Rutschhanges zu beurteilen.



Flonzaley-Tunnel
in Puidoux

Ausfithrung der Moranestrecke

1. Einflihrung

Die Nationalstrasse N9, genannt «Autoroute du Lé-
man», fahrt, wenn man von Montreux kommt, kurz
nach dem Verteiler von Chexbres durch einen 700 m
langen Doppeltunnel (Abb.1).

Die beiden Rohren, die nach den Richtlinien des ASF
als Normalprofil dimensioniert wurden, durchqueren
einen Molassehugel und fihren in den obersten Teil
des Hangs, der durch die Rebberge des Lavaux be-
kannt ist. Bauherr ist der Kanton Waadt. Das Projekt
wurde durch die Compagnie d’'études de travaux pub-
lics in Lausanne verfasst.

Im sudlichen Teil unterfahren die beiden Tunnels die
SBB-Gleise des Bahnhofs Puidoux an der Hauptlinie
Lausanne—Bern (Abb.2). Die Uberdeckung betragt
nur 8 m. Gerade in dieser Zone ist die Molasse mit einer
sehr zerwiihlten Moradne tberdeckt, so dass das Bau-
werk im Langsschnitt gesehen auf etwa 70 m Lange
in diesem Boden liegt. Unsere Ausfihrungen be-
schranken sich auf diese Strecke.

Die angetroffene Morane besteht aus sehr verschiede-
nen Formationen: In der Tiefe eine Grundmorane mit
tonigsandigem Lehm mit Einlagen von Sand- und

Abb. 1. Flugaufnahme der Gegend von Puidoux-Chexbres
(Foto: Germond)

J. Knobel, dipl. Ing.,
SA Conrad Zschokke, Lausanne

Kieslinsen, darliber eine sehr heteroklite Seitenmoréne,
lehmig, mit Sand- und Kieseinlagen. Im ganzen Bereich
konnen grossere Blocke angetroffen werden. Uber der
Morane, deren Oberflache gegen das stdliche Portal
leicht geneigt ist, liegt der Schutt, der vom Ausbruch
des SBB-Eisenbahntunnels herrihrt. Dieser Tunnel
wurde Ende des letzten Jahrhunderts gebaut. Mitdem
Ausbruchmaterial wurde die Plattform des Bahnhofs
Puidoux gebildet. In Schutt und Morédne ist Regen-
und Hangwasser vorhanden.

Zur Aufklarung der geologischen Verhaltnisse wurde
vor Baubeginn ein Sondierstollen in der Axe des berg-
seitigen Tunnels bis zum Fels vorgetrieben. Es lagen
auch verschiedene Sondierbohrungen vor. Der Son-
dierstollen, der im Kern der bergseitigen Rohre ange-
ordnet wurde, musste mittels Marciavanti vorgetrieben
werden. Auch war meistens ein Brustverbau notwen-
dig. Die Moglichkeit, den Boden mitchemischer Injek-
tion zu verfestigen, wurde in einem Abschnitt des Stol-
lens mit gutem Erfolg erprobt.

Abb. 2. Coupe en long — Langsschnitt

ECH. 1120

Abb. 3. Coupe-type — Querschnitt
1 = Aushub der Sohlstollen und Betonierung der Fundamente

und Widerlager
2 = Aushub der Kalotte und Betonieren des Gewolbes
3 = Aushub des Kerns und Einziehen der Sohle



Abb. 4.
Galerie latérale en moraine —
Sohlstollen, Vortriebsschema
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2. Vorgesehene Methoden bei der
Ausschreibung

Die Ausfuhrung der Tunnels war vom Bauherr in der
Richtung Vevey—Lausanne vorgeschrieben. Es musste
also zuerstdie Moranestrecke durchfahren werden, be-
vor der Vortrieb in den Fels beginnen konnte. Bei der
Ausschreibung lagen zwei offizielle Varianten vor, die
kurz wie folgt geschildert werden konnen:

a) Vollausbruch mit Hilfe eines Schildes; Verkleidung
mit Tubingen,

b) Injektion des ganzen Tunnelbereichs, dann Aus-
bruch nach der belgischen Bauweise, Sicherung
mittels Stahleinbau und nachtraglich Gunitieren des
Einbaus.

Verschiedene Unternehmungen haben Varianten aus-
gearbeitet. Dem Konsortium, bestehend aus den beiden
Firmen Zschokke und Schmalz, wurde der Auftrag im
Juli 1969 aufgrund ihrer Variante tbergeben.

3. Variante der Unternehmung

Dieser Vorschlag der Unternehmung beruht im Prinzip

auf der deutschen Bauweise (Abb.3), das heisst

a) Vortreiben von zwei Sohlstollen bis zum Fels und
Sicherung mit Stahleinbau

b) Betonieren der beiden Widerlager mitihren Funda-
tionen in den beiden Sohlstollen

c) Ausbruch der Kalotte und gleichzeitiges Betonieren
des Gewolbes

d) Abbau des Kernes und Einziehen des Sohlgewolbes

Abb. 5. Das fur einen der Sohlstollen fertig montierte Lanzenspiel
bereit zum Vortrieb (Foto Germond)
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Fir die Vortriebe a) und c) erfolgt die sofortige Ab-
stutzung des Bodens mittels Lanzen.

Diese Variante bietet folgende Vorteile:

Die Stollenbrust wird in viel kleineren Flachen
geoffnet.

Die Sohlstollen haben eine gewisse Dranage-
wirkung.

Das Vorbetonieren der Widerlager gibt ein sicheres
Auflager fur die sehr heikle Abstitzung der Kalotte.
Die Methode ist flexibel und kann sehr rasch an
den heterokliten Boden angepasst werden.

Sie ist vor allem wirtschaftlich.

4. Die Ausfiihrung

a) Die Sohlstollen

Der Vortrieb der beiden Sohlstollen der bergseitigen
Rohre wurde im Oktober 1969 aufgenommen (Abb.4). .
Wie bereits angedeutet, geschah die Sicherung mittels
Lanzen. Diese Lanzen, manchmal auch Messer ge-
nannt, wurden von der Firma Bernold in Walenstadt
geliefert. Sie waren auf jeder Seite mit einem Schloss
ausgerustet, so dass sie praktisch wie der Mantel eines
Schildes wirkten (Abb.5). Das System ist jedoch viel
flexibler als das Schild, da die Lanzen mittels einer oder
mehrerer 20-Tonnen-Pressen einzeln vorgetrieben wer-
den konnen. Wenn in der Schneideflache ein Hindernis
auftaucht, wie zum Beispiel ein Block, kann dieser mit
dem nebenstehenden Messer umfahren und nachher
in sicherer Stellung abgebrochen werden (Abb.6).
Die Lanzen stutzen sich in den Sohlistollen auf die
ohnehin notwendigen Einbaubogen. Sie werden prin-
zipiell zuerst im Scheitel vorgetrieben, und der Abbau
geschieht logischerweise von oben nach unten. Die
Vorschubldange beim Abbau wird den Verhéltnissen
angepasst. Da jedoch der Bogenabstand 1 m betragt,
muss der gesamte Vorschub pro Spiel diese Lange er-
reichen, damit ein neuer Bogen aufgestellt werden
kann.

Im Prinzip konnen die Lanzen ins Gebirge getrieben
werden. Da jedoch in Flonzaley die Kiesformationen
viel umfangreicher waren als erwartet, gelang es mei-
stens nicht, die Messer in den Boden einzutreiben. Die
Lanzen bilden jedoch eine sofortige Abstltzung, da sie
unmittelbar dem Ausbruch folgen. Dies ist der ent-
scheidende Sicherheitsfaktor. Im Schutze des hintern
Teils der Lanzen konnten die Verzugsbleche sehr leicht
eingebaut werden. Sie wurden nach dem Ausfahren
der Lanzen mittels Holzkeilen satt gegen den Boden
gepresst. Um eine eventuelle weitere Auswirkung von
Hohlrdumen zu verhindern, wurden diese mit Kalk-
milch verfullt.



Abb. 6. Die vorgetriebenen Lanzen, unten ein angetroffener Block
(Foto Zschokke)

Dank trockener Witterung in dieser ersten Arbeits-
phase war der Wasserandrang nicht zu gross. Es zeigte
sich aber sehr oft, wie schlecht dieser ohnehin unsta-
bile Boden auf Wasser reagiert. Es musste meistens
jeden Meter ein Brustverzug eingebaut werden. Die
Qualitat des an Ort gefundenen Bodens bestand aus
sehr verschiedenartigen Formationen, wie:

— relativ feste Morane mit Kies und Blocken
— mehr oder weniger feuchte Kies- und Sandtaschen
— schlufige, fliessende Lehmlinsen

Es war immer ungewiss, was der nachste Meter brin-
gen wirde. Beim Anfahren der ersten Meter zeigten

sich sehr rasch Setzungen in der Boschung und auf
dem nachstgelegenen Gleis der Bahnlinie Puidoux—
Vevey. Diese Setzungen sind vor allem auf den gros-
sen Prozentsatz an Hohlraumen zurlickzufiihren, die
im Schutt des alten SBB-Tunnels vorhanden sind. Man
versuchte auf dem billigsten Wege, diese Hohlraume
mit Kalkmilch auszufillen. Die Absorption war be-
trachtlich. Diese Boschung wurde auch durch Vor-
spannanker gegen eine mogliche Rutschung gesichert.
Beim Erreichen des Felsens wurden die Lanzen in einer
kleinen Kaverne ausgebaut und fiir die seeseitige Rohre
wieder verwendet.

Diesem ersten Arbeitsgang folgte das Betonieren der
Fundamente und der Widerlager ohne nennenswerte
Schwierigkeiten.

b) Der Kalottenausbruch

wurde ebenfalls mittels eines Lanzenspiels gesichert.
Die Messer stiitzen sich auf drei starke Stahlbogen, die
auch Fuhrungsbogen genannt werden. Der letzte wird
nach jeder metrigen Vortriebsphase, dank seiner Ge-
lenke, ausgebaut und unmittelbar an der Ortsbrust
wieder aufgestellt. Die Fihrungsbogen ubernehmen
den ganzen Erddruck, der auf den Mantel des Lanzen-
spiels wirkt, und stutzen sich auf dem vorher betonier-
ten Widerlager ab. Das Anheben beim Ausbau des Bo-
gens geschah mittels einer 40-Tonnen-Presse (Abb.7
und 8).

Im Schutz der Lanzen wurden taktweise jedesmal
ein Gewolbering betoniert. Das 50 cm starke Ge-
wolbe ist armiert. Diese Armierungsabschnitte wurden
durch Schweissung in drei Korbe aufgeteilt, so dass
der Einbau sehr rasch erfolgen konnte.

Um den Spalt, der beim Ausfahren der Lanzen uber
dem Betongewolbe entsteht, zu verfillen, wurden zwei
Injektionen angeordnet:

— die erste mit niedrigem Druck durch ein in der Lanze
eingebautes Rohr, das an dessen Schwanz aus-
miindet

— die zweite mit hoherem Druck durch nachtraglich in
das ausgeschalte Gewolbe gebohrte Locher

Die Absorption betrug je nach Abschnitt 50 bis 80 kg
Injektionsgut pro Quadratmeter.

Die angewandte Methode kann als sicher bezeichnet
werden, da rasch hinter dem Vortrieb das definitive

Abb. 7.

Vortriebsschema in der Kalotte,
oben Querschnitt,

unten Langsschnitt

® = Lanzen

® = Fihrungsbogen

® = Brustverbau
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@ = Absenkvorrichtung
® = Gewolbe, armiert
® = Teleskopschalung
@ = Arbeitsbiihne



Abb. 8.

Gesamtansicht: links seeseitige

Rohre: Sohlstollen

Rechts bergseitige Rohre: Kalotte,

Lanzenspiel bereit zum Angriff
(Foto Germond)

Stiitzgewolbe vorhanden ist (Abb.9). Der heikle Punkt
bleibt der Brusteinbau, der Meter um Meter neu einge-
baut werden muss. Bei fliessendem Bodenistdie Situa-
tion besonders schwierig. Auch ist man auf sorgfaltige
Arbeit des Personals angewiesen. Beim Erreichen der
Hauptgleise Lausanne—Bern wurden die Bodenver-
haltnisse so delikat, dass eine erste Verfestigung des
Bodens mittels einer ortlichen Injektion angeordnet
wurde. Diese erwies sich jedoch spater als zu kurz. Als
der Vortrieb einige Meter aus dieser Zone hinauskam,
geschah ein Einbruch von sehr rolligem Kiessand, der
fur die Bundesbahn gefahrlich hatte sein konnen.
Nach diesem Vorfall beschloss der Bauherr, systema-
tisch Konsolidierungsinjektionen ausfuhren zu lassen.
Durch diese Massnahme wollte man folgende Ziele
erreichen:

a) Vorallemistdie Sicherheit des Vortriebs zu erhohen,
das heisst die Kohasion des Materials an der Orts-
brust sollte genligend verbessert werden, um den
Brustverbau sicher einbauen zu kénnen.

b) Die sonst unvermeidlichen Setzungen der Gleise
sollten verringert werden. Es ist bekannt, dass diese

Abb. 9. Vortrieb der Kalotte (Foto Zschokke)

Setzungen betrachtliche Kosten verursachen, sei es
durch das Herabsetzen der Zugsgeschwindigkeiten,
sei es durch die Beaufsichtigung und das Aufkram-
pen der Gleise.

Der Injektionsfirma SIF-Groutbor wurde die Aufgabe
gestellt, eine etwa 3 m machtige Zone rund um die
Kalotte zu behandeln. Die Massnahme wurde fiir die
restlichen Meter der bergseitigen Rohre sowie fur die
gesamte seeseitige Rohre angeordnet. Die Injektionen
sollten vorgangig gemacht werden, um den Vortrieb
nicht zu behindern. Deshalb wurden die Bohrungen
von der Oberflache ausgefiihrt.

Abb. 10. Bohrschema, Querschnitt

Das Bohrschema bestand aus Bohrebenen, die einen
Abstand von etwa 1,7 m aufwiesen. Die Ebenen muss-
ten wegen der vorhandenen Gleise mehr oder weniger
geneigt werden. In den Ebenen wurden die Bohrlécher
so angeordnet, dass moglichst an verlorenen Bohrlan-
gen gespart werden konnte. In Abbildung 10 ist
dieses Schema ersichtlich, das alternativ 6 und 8
Bohrungen pro Ebene enthalt.
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Der Injektionsvorgang spielte sich in jedem Bohrloch
wie folgt ab:

a) Bohren und Versetzen eines Kunststoffrohrs; in der
zu behandelnden Zone ist es alle 33 cm mit Injek-
tionsmanschetten ausgerustet

b) Verfestigen des Rohrs miteinem Tonzementgemisch
(Druck 2 atu)

c) Verfillen der grossern Hohlraume mit Tonzement-
milch (Druck 3 ati)

d) Injektion eines Silikatgels unter einem Druck von
5 bis 10 atu

e) Verpressen mit Tonzementmilch
(Druck 10 bis 15 ati)

Wahrend des Injektionsvorgangs wurde den Bewe-
gungen der Schienen besondere Aufmerksamkeit ge-
schenkt. Die Anhebung war meistens kleinerals 3 mm.
Das Resultat dieser Injektionen war fur den weitern
Vortrieb sehr befriedigend (Abb.11). Der Brustverbau
konnte meistens vermieden werden. Die Druckfestig-
keit des behandelten Bodens wurde im Mittel um
10 kg/cm? gemessen. Es wurden keine Liicken in der
injizierten Masse festgestellt. Dazu noch folgende
Zahlen:

Bohrlange pro Kubikmeter

behandelten Bodens 09 m'
Injektion von Tonzement-
milch etwa 0,1 m3/m?® Boden

Injektion von Silikatgel etwa 0,23 m3/m?® Boden

Der Vortrieb der Kalotte im seeseitigen Tunnel konnte
sich somit unter sehr guten Verhaltnissen abwickeln.
Es wurden Uberhaupt keine Setzungen der Gleise mehr
festgestellt. Gegenliber der Ausschreibung waren diese
Injektionen viel weniger umfangreich, da sie auf die
Peripherie der Kalotte beschrankt waren.

c) Kern und Sohle

Diese Arbeitsphase bereitete keine besondern Schwie-
rigkeiten (Abb.12). Es musste taktweise vorgegangen
werden, um den Gebirgsdruck schrittweise auf das
Sohlengewolbe zu libertragen. Die Widerlager wurden
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Abb. 11. Kalotte, die durch Injektion verfestigte Stollenbrust
(Foto Germond)

standig Uberwacht; es konnten jedoch keine Bewe-
gungen festgestellt werden.

5. Schlussfolgerungen

Die Kalotte der bergseitigen Rohre erreichte den Fels
Ende Oktober 1970, und Mitte Marz 1971 diejenige
der seeseitigen Rohre. Die Arbeiten im Felsbereich
gingen mit einem sehr befriedigenden Tempo voran,
so dass der Rohbau der beiden 700 m langen Tunnels
Ende August 1972, nach drei Jahren Bauzeit, vollen-
det war.

Um diese schwierigen Untertagbauprobleme zu losen
und zum Erfolg zu bringen, war eine enge Zusammen-
arbeit zwischen Bauherr, Ingenieur, Spezialfirmen und
Unternehmung absolut notwendig.

Abb.12.
Kernausbruch und Betonieren
der Sohle; in der Mitte ist der
Sondierstollen sichtbar
(Foto Laddendorf)



Le passage inférieur
de St-Germain a Bussigny

A. Problemes de stabilité de la
route cantonale

1. Glissement a 'accés nord du P/

La construction du passage inférieur de St-Germain a
Bussigny, achevée en 1969 par les CFF (voir historique
sous [1]) fut suivie en 1970 de la construction du
carrefour routier immédiatement au nord. Situé en
contrebas du sol naturel et dans la pente, ce carrefour
nécessita une excavation d’environ 4 a3 5 m de pro-
fondeur et la création d'une entaille en forme de
cirgue limitée au nord par un talus trés doux dont la
pente avait été couchée a deux reprises pour obvier
au manque de stabilité.

Dés octobre 1970, des déformations plus graves se

manifestent de deux facons:

— soulevement progressif de la chaussée avec forma-
tion d'une bosse de hauteur croissante, bosse de
plus en plus génante pour la circulation, heureuse-
ment limitée par le radier général en forme de bateau
reliant les deux murs en aile du Pl et supportant les
charges des deux culées;

Fig. 1. Vue d’ensemble du 12 mai 1971 de la vallée de la Venoge
avec, au fond, le passage inférieur de Bussigny construit en 1969

Fig. 2. Accés sud du passage inférieur de Bussigny le 12 mai
1971. Remarquer: la bosse de 1,40 m de hauteur dans la chaus-
sée a l'intersection des routes et e raccordement provisoire de la
chaussée avec une rampe surélevée

Conférencesdonnées ala sessiond’automne 1973 de la
Société suisse de mécanique des sols et des roches,
tenue le 2 novembre 1973 & Lausanne.

Par J.-C. Ott, ingénieur conseil, Genéve

— en février 1971, la vitesse de soulévement s’accroit
et a ce moment des crevasses (fig. 3) se forment en
surface dans les champs avec un décrochement
d’environ 1 m 50 de hauteur, sur un front en arc
d’environ 100 m.

Les collecteurs et conduites contenues dans la
chaussée se déchirent et doivent étre mis hors service.
Puis, la vitesse de soulévement se ralentit comme si le
sol, sous la charge accrue de la bosse, dont la hauteur
atteint environ 1 m 40, avait trouvé un nouvel
équilibre.

Le PI, quant a lui, forme une butée. Il ne subit aucune
translation vers I'aval. Il tasse légérement (2 @ 4 mm),
un peu plus a I'amont qu’a l'aval, dans la période
septembre-décembre 1971.

Néanmoins, avec les données que I'on possédait, on
s'expliquait mal les causes réelles du phénomeéne.

Fig. 3. Acces nord

Fig. 4. Le talus au nord du passage inférieur
Remarquer: la pente trés adoucie du talus et la limite du glisse-
ment marquée par le décrochement dans le champ de blé

13



2. Configuration du sous-sol

Avant d’entrer dans le détail, il faut rappeler que la
vallée de la Venoge est tapissée d'argiles et de limons
post-glaciaires qui sont a la source des difficultés ren-
contrées. On s’en souvient lors de la réalisation de
I’échangeur d’Ecublens construit pour |'Exposition
Nationale de 1964 [2].

SITUATION

== Lausanne

.510

@ PUITS FILTRANTS

Fig. 5. Plan de situation
Remarquer: la partie de la chaussée qui s’est surélevée et au
nord la fissure de décrochement du glissement

Au cours des reconnaissances antérieures par forage
(6a14,5m) de 1968 et 1969 et durant la construction
du PI, on avait bien constaté quelques venues d’eau,
mais pas de nappe phréatique apportant un débit
notable.

Cependant, dans un rapport de mars 1971, le Bureau
H.B. de Cérenville note de faibles sous-pressions et
propose de détendre une nappe légérement artésienne
dont il présume le niveau (NP) a la cote 403-404 et
qu’il soupconne étre la cause des désordres.

La Direction des travaux des CFF, soucieuse de ne
rien laisser au hasard, demande un complément
d’'étude. Trois nouveaux forages (S8, S10 et S11)
sont exécutés. lls pénetrent dans la couche molle
d’argile varvée de limon qui apparait sur la coupe géo-
logique (fig. 7).

3. Mise en évidence de couches artésiennes

Les varves sont fines (leur structure apparait sur la
fig. 6). Les forages a rotation carottés ne font pas
apparaitre de venues d’eau.

Des piézometres ponctuels de trés faible inertie,
scellés au ciment, sont alors mis en place dans les
forages. Ceux-ci débitent quelques gouttes d'eau
mais — oh, surprise! — dés que I'on y place des mano-
metres, une pression élevée se manifeste. La ligne de
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pression (fig. 5) s’établit bien au-dessus du sol
naturel, au niveau des lignes de contact, entre les
cotes 410 et 412 ms.m. La preuve d'une couche
aquifere fortement artésienne est ainsi faite. Celle-ci
est localisée dans des argiles varvés peu perméables,
entre 15 et 23 m de profondeur, mais surmontée d'une
couche d’argile plastique plus homogéne et plus
étanche.

Précisons ici que, tout en respectant les principes
énoncés par Huder [3] pour la construction des
piézometres, ceux-ci ont été réalisés plus simplement
par un tube de %’ avec une crépine de 50 cm, muni
d’un filtre de 1" en tissu «Vétrotex» No 650 et rempli
d’eau avant usage, le tout enrobé de sable sur 1 mde
haut.

4. Localisation des mouvements

Pendant que I'on poursuit les mesures des piézomeétres,
le forage No 9 destiné a reconnaitre les couches
profondes, est exécuté. Il atteint la molasse.

A 16 m, I'eau artésienne jaillit (3 [/min). Ce forage est
équipé d'un tubage permettant des mesures d’inclino-
meétre de précision avec |'appareillage développé par
«Géoconsult» dont le fonctionnement a été démontré
lors de la conférence du 4 novembre 1966 a Bienne.
Les mesures successives faites en septembre et
octobre 1971 font apparaitre immédiatement que le
fluage du talus continue (5 cm en un mois) et qu’il
s'agit d’'un phénoméne profond intéressant toutes les
couches d’argile jusqu’au niveau de la moraine. La
zone ou l'inclinaison de la déformée du forage S 9 (fig.
5) est au maximum correspond a la zone ou les
contraintes de cisaillement sont également maxima.
Notons en passant qu’il n'y a pas de plan de glissement
proprement dit, sauf dans les couches superficielles
qui, plus résistantes sous |'effet de I'évaporation, se
crevassent mais ne fluent pas.

Le cercle tracé sur la figure 7 ne représente ainsi qu'une
ligne de rupture virtuelle pour le calcul de stabilité, et
non pas une surface de rupture cisaillée. Tout se passe
comme un couvercle de vol-au-vent s’effondrant sur
une farce molle qui reflue contre le radier du Pl; lors
des excavations cela sera confirmé [1].

Les déformations constatées de la chaussée résultent
a la fois d'un bourrelet du pied du glissement et d'un
soulévement d( a la sous-pression 13 ou la couverture
de terrain est la plus petite [1] (fig. 9).

En effet, les caractéristiques de résistance des diverses
couches que I'on trouvera plus loin ne justifient pas
a elles seules et sans sous-pressions, l'instabilité du
talus.

Fig. 6. Varves de limon dans I'argile fluvio-glaciaire



Piézométre ponctuel

9

Mesures d'inclinométrie

N.P._avant rabattement

PUITS
|FILTRANT
{ |

Terrain naturel avant trauaut_______

410m| | —=
|
P
[ B aprés rabattemen:
A
_// | I Chaussée déformée
H
00 Pil

|

plasuaue ganche

Argite

~TT] J‘I"“ﬁfﬂ":u EEngusana=-

Verticale déformée
(24 sept.-260ct.)

MOLASSE
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— La surface du terrain naturel avant les travaux, la chaussée déformée avec une bosse s’arrétant contre le radier général du passage
inférieur, le niveau piézométrique avant et aprés abattement de la nappe

— La déformée du sondage 9 montrant la profondeur de la zone affectée par des mouvements

— La ligne de puits filtrants destinés a détendre la nappe artésienne

5. Exécution de puits filtrants de détente a écoulement
naturel (fig.5)

En possession des données localisant la nappe arté-
sienne, il fut décidé d'exécuter pour commencer une
série de puits filtrants directement dans la zone de
glissement. Deux variantes furent alors envisagées,
I'une avec des diameétres de puits trés importants pour
parer au cisaillement éventuel (comme cela avait déja
été fait par les CFF au glissement de Taillepied a
Lutry), lI'autre avec des puits de petit diamétre. Ces
travaux n’étant pas trés courants, nous donnons, dans
le tableau qui suit, des prévisions au sujet des solutions
envisagées etde lasolution effectivement retenue selon
une variante originale de «SIF Groutbory.

Tableau 1. Puits filtrants de détente a écoulement naturel
(sans pompe)
Prévu a I'appel d’offre

Dix puits de 18 m de profondeur
écartement: 10 m 1re étape
5 m 2e étape
Equipement
Variante a)
Gros forages a percussion J 670 mm avec cuvelage provisoire

Tubage perforé définitif — « Nold-Rilsan» g 100 mm
Filtre a sable 2 couches

Variante b)

Petits forages a rotation @ 160 mm avec cuvelage provisoire
Tubage perforé définitif — «Nold-Rilsan» @ 100 mm Crépine
« Vétrotex »

Variante c)

«SIF-Groutbory

Forage a rotation, petit diamétre

Tubage plein, puis perforé «Schonbeckery de 52 mm int., en
plastique. Crépine tissu « Vétrotex» 650 (500 g/m2)

Filtre a sable: @ 182 mm

Obturation supérieure par sac injecté entre 5 et 6 m de pro-
fondeur

Prix offerts (arrondis) pour une longueur totale de 180 ml

Variante a) 80000 a 130 000 francs
Variante b) 68 000 a 90 000 francs
Variante ¢) 27 000 francs

Exécuté: Variante c) «SIF-Groutbory

Six puits d'une longueur totale de 117 ml. Codt: 11 809 francs
(1971), soit environ 100 francs/ml équipé, y compris téte de
puits avec tuyaux en ciment et couvercles.

Comportement:

Malgré la vitesse ascensionnelle trés faible, les puits ne se sont
pas colmatés jusqu’en 1973. Les dépdts ne sont pas adhérents,
bien que l'eau soit incrustante. Voici sa composition selon
I"analyse d’un prélévement fait le 12 décembre 1972:

— Température: 9°

— ph: 7,7

— Alcalinité: TAC 28° Fr.
— Alcalinité de saturation: 25° Fr.

— Essai au marbre: incrustante
— Sulfates: 87 mg/l SO*

Les différences de colit qui apparaissent et la constata-
tion qu’il n"y avait pas de surface de cisaillement bien
localisée en profondeur, firent que I'on choisit la
solution c) avec les petits puits, bon marché, aprés
s'étre assuré qu’ils pouvaient prendre, sans casser, une
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courbure bien supérieure a celle qui avait été mesurée
au forage S 9.

C'était la un risque raisonnable; aucun puits ne se
cisailla par la suite.

6. Détente de la nappe artésienne

Le débit de ces puits s’avéra tout de suite extrémement
faible (fig. 8) et irrégulier d'un puits a I'autre. Néan-
moins, la nappe artésienne s’abaissa progressivement
et,en ao(t 1972, la pression artésienne avait baissé de
3 a5 mselon les piézometres, ce qui équivaudrait a la
mise en place d’une surcharge superficielle de 1,50 m
a 2,50 m de terre.

Pour accélérer les choses, trois nouveaux puits, por-
tant I'écartement a 5 m, furent exécutés en avril 1972
ce qui fit augmenter le débit soutiré et démontra que le
rayon d’action d'un puits seul était inférieur 3 10 m.
Il apparut cependant que la nappe n’avait pas encore
été entiérement détendue. Bien que la détente pro-
voquée par les puits filtrants fut appréciable, il n’était
pas possible, a cause de certaines réticences quant a la
pérennité des puits filtrants, de baser entiérement la
stabilité future sur la détente obtenue.

Les calculs de stabilité dont il sera question plus loin
montrérent qu’elle n’était pas tout a fait suffisante
pour assurer, a elle seule, la sécurité. Néanmoins, la
présence des puits rendait possible certains travaux
d’excavation que I'on n’aurait pas pu exécuter autre-
ment.

7. Calculs de stabilité

lls ont une valeur relative. Nous les avons faits pour
comparer I'effet de diverses mesures (abaissement de
pression de la nappe, surcharges, excavations, etc.)
sur le coefficient de sécurité.

L'expérience de plusieurs cas analogues nous permet
de dire que, lorsque le coefficient de sécurité résultant
du calcul passe de 1 a 1,10 — voire de 1 4 1,05 — on

que lesdonnées concernantles pressions intersticielles,
les niveaux de la nappe et le siege des mouvements
soient connus de facon suffisamment précise.

Le tableau ci-dessous résume les caractéristiques du
sol dont la connaissance est indispensable pour
schématiser le calcul:

Tableau 2. Caractéristiques mesurées sur carottesdu S 9

Profondeur  Suscissométre Observations
«Géonory
m kg/cm?
0- 2 2,4422 | zone superficielle
2—- 4 1,3a40,8 [ indurée par dessication
4- 5 0,4a0,3
5-12 0,2a01
12-16 0,1 240,05 | zone trés artésienne
16-21 01a0,3 f fortes déformations plastiques

@' = 8° — (Laboratoire
H. B. de Cérenville)

Caractéristiques admises pour le calcul de stabilité

Couche Profondeur Résistance au cisaillement
au S 9 nonconsolidé consolidé
m  Su (kg/cm?) @' C'(kg/cm?)
supérieure 0- 5,50 1 8° 0,3
moyenne - 7,00 0,4 8° 0,2
profonde -15,00 0.1 8° 0,1

Nous donnerons ici de facon succincte les facteurs de
sécurité calculés.

Calcul en contraintes totales (Su)

Cas A: Situation été 1970, mais apreés
les excavations pour la création

peut obtenir déja la stabilisation a condition cependant du carrefour F=117
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Fig. 8. Détente des pressions artésiennes avant et aprés I'exécution du puits filtrant et, en pointillé, les débits du puits filtrant
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Cas C: Situation juin 1971, aprés glisse-
ment du talus et formation de la

bosse aval F=1,36

La différence correspond a l|'effet stabilisant de la
bosse qui s’est formée a I'aval.

Calcul en contraintes effectives — stade consolidé
compte tenu des sous-pressions dans la couche
située entre 10 et 14 m de profondeur.

Cas E: Etat avant glissement, corres-
pondant aux valeurs d'aoat 1971,
avec sous-pressions

Etat actuel aprés excavations.
Sous-pressions partiellement
d’étendues par les puits filtrants.
(L'effet des excavations se marque
par la diminution de 2,48 a1,12) F=1,12
Etat futur avec sous-pressions
détendues. Ligne de pression
abaissée jusqu’a la surface du sol,
donc avec effet d'un rideau de

puits filtrants plus complet F
Etat futur avec sous-pressions
détendues et surcharge de 4 t/m?
dans I'emprise du carrefour

F =248
Cas F:

Cas G:

1,37
Cas H:

F=225

Nous nous permettons d’insister sur le fait que ces
chiffres n‘ont qu'une valeur comparative. En réalité, le
coefficient 1,12 du cas G est trop élevé puisqu’il
reflete la situation au moment du glissement.

Apres examen de la situation nous avons conseillé
aux CFF, pour remettre les lieux en état:

— de constituer un radier lourd, lequel pouvait étre
réalisé, dans notre idée, soit par des bétons spéciaux,
soit alourdis artificiellement au moyen de tirants
(min. 4 t/m?).

— de compléter la série des puits filtrants en les
considérant, non seulement comme un ouvrage
temporaire essentiellement destiné a faciliter I'exé-
cution des travaux, mais également comme un
ouvrage définitif utile, mais dont la disparition
éventuelle a longue échéance est encore acceptable
eu égard a la sécurité.

D’autres calculs montrérent aussi qu'on ne pourrait
ouvrir que des tranchées successives étroites de 2 m,
profondes de 2 m au plus, sans recourir a I'étayage. Il
fallait donc exécuter I'excavation nécessaire a |'abais-
sement de la chaussée jusqu’a la base du radier et le
radier lui-méme par éléments successifs et vite.

Ces prévisions se trouvérent confirmées par les
travaux [1] (fig. 7).

8. Causes de la présence de la nappe artésienne

Il est loisible de formuler diverses hypothéses:

— La pression artésienne existait avant les travaux de
1969. Elle n'a pas été décelée et a été provoquée
autrefois par la fermeture des issues a l'aval suite
a des glissements des berges de la Venoge.

— La pression artésienne provient de I'effet de barrage
souterrain résultant de la diminution locale de
perméabilité horizontale sous le poids de I'ouvrage
qui comprime les couches.

— Mémes causes, mais la compression a été causée
par la bosse aval consécutive au glissement [4 et 5].

La carte ou figurent les lignes hypsométriques de la
nappe a diverses époques (fig. 9) montre que la
pression artésienne se concentre dans le prolongement
du passage. C'est a aussi que les puits ont débité le
plus d’eau.

Les derniéres hypothéses nous paraissent étre les plus
vraisemblables.

On trouvera dans I'exposé de Monsieur J. Marguerat
les moyens mis en ceuvre pour se conformer aux con-
ditions impératives énoncées plus haut au chapitre
VI [1].

9. Conclusions

Le cas de Bussigny est instructif a divers égards:

— Les nappes artésiennes peuvent étre la cause d’insta-
bilité lorsqu’on entame le terrain sus-jacent par des
excavations.

— Au point de vue du diagnostic, il convient de se
méfier particulierement des terrains aquiféres de
faible perméabilité et d‘étudier de fagcon appro-
fondie le régime des pressions qui sy développe.
A cet effet, seuls des piézometres ponctuels scellés
résultats satisfaisants, |l serait indiqué de les placer
et si possible de faible inertie, peuvent donner des
a divers niveaux. De faibles venues d’eau dans les
forages de reconnaissance ne prouvent pas |'ab-
sence de sous-pressions.

— Au point de vue des procédé de rabattement de
nappe, il y a intérét financiérement a prendre des
puits ou drains filtrants de faible diamétre plutdt que
des puits filtrants de gros diamétre beaucoup plus
coliteux, ceci a condition de s'assurer que les
déformations dans la masse en mouvement sont
progressives et que les puits filtrants eux-mémes,
tels que les « Schonbecker» que nous avons utilisés,
peuvent accepter les déformations prévisibles pen-
dant la durée du rabattement, déformations qui
doivent étre progressives sans surfaces de dé-
crochement.

30m
—_
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Courbes de niveau de la nappe phréatique

——~—~— Etat sept. 1969 avant exécution du P.I.
Etat juin 1972 aprés exécution du P.I
Sondages

Puits filtrants

Fig. 9. Courbe de niveau de la
nappe phréatique dans la région
du passage inférieur a diverses
époques:

— en pointillé, le niveau de la
nappe avant lI'exécution du
passage de St-Germain et

— enplein, les niveaux de la nappe
en juin 1972 apreés I'exécution
du passage et des puits filtrants
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Dans les terrains mous, il peut étre admis, dans
certains cas, de placer directement les drains dans
la masse en mouvement.

— Les méthodes plus raffinées que nous utilisons
couramment pour localiser en profondeur le siege
des mouvements, apportent une aide bienvenue
pour vérifier les calculs de stabilité basés sur les
caractéristiques des sols préalablement obtenues
sur échantillons et permet de diminuer la marge
d’incertitude qui existe malheureusement encore
sur les calculs de stabilité.
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1. Historique

Les trés nombreux automobilistes empruntant I'axe
routier Lausanne—Aclens par le village de Bussigny se
souviennent sans doute de l'insolite et désagréable
bosse située a I'amont du passage inférieur a la ligne
ferroviaire Lausanne—Bienne.

Le profil en long de la route avait-il été mal étudié ou
mal exécuté? Certainement pas. Le rapport de M. Ott
convaincra au contraire, qu’il s’agissait d'un phéno-
meéne d’instabilité peu ordinaire.

Mais revenons quelques années en arriére, en 1968, au
moment ou la suppression du passage a niveau de
St-Germain fut envisagée dans le cadre des grands tra-
vaux de reconstruction de la gare de Bussigny. L'étude
du nouveau tracé et de I'ouvrage dénivelé de remplace-
ment fut entreprise, selon |'usage, en tenant compte de
la topographie des lieux et du plan directeur des circu-
lationsde larégion. Lacampagne de sondages, décidée
a ce moment-la, portait sur une reconnaissance géné-
rale du terrain dans la zone de Bussigny. En particulier,
deux sondagesd’une profondeur de 15 m furent exécu-
tés dans I'axe du futur passage inférieur. lls mirent en
évidence la qualité trés médiocre du sous-sol (argile
tendre a trés tendre en profondeur). L'eau rencontrée a
1 m 20 avait disparu par la suite pour réapparaitre a 9 m
de profondeur environ, avec un niveau piézométrique
légérement supérieur au niveau du terrain. Habituée a
résoudre des problémes difficiles dans des terrains trés
semblables, pour avoir réalisé tous les ouvrages d’art
CFF dans la région de I'échangeur d’Ecublens et des
ponts de la Venoge, la Direction des travaux CFF entre-
prit, en septembre 1969, la construction du passage
inférieur de St-Germain.

Toutes les mesures de précaution pour I'exécution de
travaux dans de telles conditions furent respectées:
ouvertures de fouilles limitées, battage de palplanches,
construction d'un radier continu, etc.

Malgré cela, de grandes difficultés apparurent: princi-
palement des remontées du fond de fouille. De nouvel-
les palplanches furent battues et la stabilité du fond de
fouille assurée par la mise en place de sous-radiers en
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projet de réfection a été mis au point par M. J. Mar-
guerat, ingénieur CFF, Direction d’arrondissement,
Lausanne.

Les forages de reconnaissance et les puits filtrants ont
été exécutés par SIF-Groutbor.
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B. Travaux de réfection de I’'accés nord

béton armé, bloqués sur les cOtés par des taquets
métalliques soudés aux rideaux de palplanches. L'ou-
vrage futachevé en avril 1970 etil se comporte dés lors
parfaitement.

En relation avec les travaux de chaussée, le prolonge-
mentdes murs en aile fut entrepris en mai 1970. Les tra-
vaux ne présentérent pas de problémes particuliers. La
fouille pour les murs et le radier notamment fut exécu-
tée en deux étapes, sans qu’il soit nécessaire de lutter
contre des remontées de fond de fouille.

C’est en novembre 1970 que la route d'acces au pas-
sage inférieur fut achevée, en méme temps qu’un che-
min latéral longeant les voies CFF en direction de Vuf-
flens. 17 000 m? de terre furent excavés dans des con-
ditions trés difficiles. La pente des talus, prévue initiale-
ment a 1:2, fut portée progressivement a 1:4 en
amont de la chaussée. Deux sondages supplémentai-
res, de 6 m de profondeur, exécutés en 1969, avaient
permis de déceler la présence d’eau faiblement sous
pression. Le 25 novembre 1970, les premiéres voitures
empruntérent le passage inférieur de St-Germain. Un
gonflement de la route, d’abord peu perceptible, se
manifesta alors a proximité du pont. Quinze jours aprés
I'ouverture de la route a la circulation, une premiére cor-
rection du profil en long fut déja nécessaire. Dés lors, la
route continua a se soulever pour atteindre une cote de
+ 1 m 40 au maximum. Le décrochement du haut de
talus (dénivellation 1 m environ) et deux bosses secon-
daires furent observés presque simultanément. La cir-
culation automobile fut cependant maintenue grace a
des corrections successives du profil de la route. Malgré
le passage brutal d’'une pente de 5 % environ a celle de
15 %, aucun accident sérieux n'a été déploré, la vitesse
étant réduite a 20 km/h. Depuis I'été 1971, le phéno-
meéne s’est stabilisé et aucune nouvelle déformation ne
fut observée.

L'étude de ce phénomeéne fut confiée a M. Ott, ingé-
nieur-conseil; il fut chargé également de faire des pro-
positions de consolidation (priére de se référer au texte
«Probleme de stabilité de la route cantonale a I'amont
du passage inférieur de St-Germain, a Bussigny» par
M. Ott, ingénieur-conseil, Genéve).



2. Etudes

L'équilibre des terres étant assuré par une surhauteur de
chaussée maximum de 1 m 40, mesurée au milieu de
I'année 1971, il s'agissait donc de remplacer cette sur-
charge naturelle, stabilisante mais terriblement encom-
brante, par une surcharge artificielle noyée dans la fon-
dationde la chaussée. Lavaleurde cette surcharge était
fixée & 3 t/m? au niveau de la chaussée finie; telle était
la conclusion du rapport géotechnique.

Le probléme consistait a choisir de quelle maniére cette
surcharge pouvait étre réalisée. Il fallait donc se préoc-

fermeture_provisoire

rallonge =2 barres hauteur de [a fouille

niv. sup. dalle av. mise en tension
h.= allongement
de la zone libre

}épaisseur dalle

tétes fileiées BBRV (doubles,
pour permettre le blocage im-
médiat sans précontrainie)

_injection de
remplissage

N
zone de scellement 7‘,n'wcmchejje caouichouc

tube plastique d'injection

Fig. 1. Coupe schématique (CFF)

cuper du choix des matériaux et des méthodes d'exécu-
tion qui ne compromettent pas I'équilibre des terres et
du passage inférieur trés proche. Nous avons envisagé
la mise en ceuvre de béton lourd (béton baryte, béton de
riblons, rails enrobés de béton). Ni le prix ni la facilité
d’exécution n'étaient en faveur de ces méthodes. Cela
estfort regrettable, car I'utilisation du béton lourd coulé
sur place ou mieux préfabriqué aurait permis d’exécuter
un radier en stabilisant le terrain au fur et 3 mesure de
I'avancement des terrassements. L’utilisation des
ancrages a, en définitive, été retenue, comme seule
technique rationnelle.

C’est la nécessité de se garantir a tout prixde remontées
de fond de fouille incontrélables qui nous a amenés a
choisir la solution du radier en béton armé, composé
d’une mosaique d'éléments préfabriqués, ancrés indivi-
duellement (fig. 1).

Dans ce type de terrain mouvant, il fallait non seule-
ment se donner la possibilité d’agir rapidement par éta-
pes limitées, mais aussi réaliser un ouvrage statique-
ment déterminé, subissant sans mal de grosses défor-
mations inégales, pour devenir par la suite hyperstati-
que et encaisser les surcharges extérieures.

L’'ouvrage de compose donc de:

a) Vingt-trois plaques en béton armé préfabriquées, de
5,75 x 2,00 x 0,560/0,30 m, dont le poids de 10t

environ permet l'usage aisé d'une grue routiére
pour leur manutention. La plaque est trouée en son
centre par une trompette de 12 cm 7 de diamétre
assurant le passage de I'ancrage. La plaque d'appui
22 x22cm est également scellée dans le béton.
L'armature est déterminée pour supporter une
charge concentrée de 60t au milieu. Des fers en
attente permettent la liaison ultérieure des éléments
préfabriqués, de maniére a créer un radier homo-
géne.

b) Vingt-quatreancragesBBRV/IRP Swissboring,dont
la longueur varie entre 31 et 33 m 50. La tension
nominale exigée est 60 t, de maniére a obtenir uni-
formément 3 t/m? de surcharge artificielle. La zone
de scellement se trouve dans de la moraine com-
pacte (cf. dessin de I'ancrage fig. 2).

c) Trois murs de souténement liés au radier, retenant
latéralement la terre et donnant la possibilité de
charger lesbords du radier (= semelle du mur).

d) Une chape de réglage en enrobé maigre, afin de
recréer le profil en long du projet routier.

0i12345m
T ——
Fig. 2. Représentation de I'ancrage (CFF)

La disposition géométrique des plaques (fig. 8) impli-
que une légeére correction du carrefour. Quant au profil
en long du chemin latéral, il a été modifié de facon a
conserver la bosse secondaire qui s’y était formée.
Le radier de 620 m? a, par conséquent, la forme d’une
culotte qui recouvre lazone de déformation principale.
Seul un programme des travaux soigneusement struc-
turé et treés rigoureusement appliqué devait garantir le
succes de I'opération. En résumé, il se présente comme
suit:
a) exécution des ancrages a partir du terrain naturel;
b) fouilles par étapes en dégageant simultanément
trois tétes d'ancrage, pose de trois plaques préfabri-
quéesetblocage manuel avant la mise en tension;
c) mise en tension des ancrages, par étapes;
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Fig. 3. Mise en place de la plaque préfabriquée
(Photos 3, 4, 6 et 7 J. Marguerat)

d) bétonnage entre les éléments et construction des
murs de souténement;
e) chapeettravauxde finition.

Exécution des travaux

Dans l'intention de tester la capacité de scellement
dans la moraine compacte, un essai d’ancrage est con-
duit jusqu’a la charge de poinconnement (plaque d’'ap-
pui 2,00 x 2,00 m, charge de poinconnement 66 t, soit
une contrainte au sol de 1,65 kg/cm? transmise a |'ar-
gile de surface par 50 cm de tout-venant). Le fait de
doubler les mesures d’enfoncement et de fluage de la
plaque d’appui par quatre micromeétres fixés sur batis
indépendants et par des mesures a distance au niveau, a
sensiblement augmenté la qualité des mesures de
déformation; mais il n‘est malheureusement pas possi-
ble de déterminer avec précision la force d'arrachement.
Cependant, il permet de déterminer la longueur de scel-
lement (I = 6m), la pression d’injection a obtenir
(40 kg/cm?, par phases successives) et de contrbler la
consommation de ciment (environ 1500 a 2000 kg par
ancrage). L'ancrage d‘essai, qui a parfaitement tenu
avec une longueur de scellement injectée de 3 m envi-
ron, sera réinjecté par la suite sur les trois métres sui-
vants et utilisé comme ancrage définitif (ancrage
fig. 6).

La route de Bussigny est fermée a la circulation le 19 fé-
vrier 1973 et le forage a partir du terrain naturel des
vingt-trois autres ancrages peut commencer.
L'entreprise Swissboring choisit de forer au coulis de
ciment bétonique régénéré, a densité maximum, qui
assure la stabilité des parois latérales. Ce systéme aurait
d{ accélérer la mise en place des ancrages. Malheureu-
sement, la consistance extrémement molle du terrain
empéche, dans la plupartdes cas, I'introductiondel’an-
crage, le trou se bouchant une fois le forage terminé.
Seul le tubage métallique de la zone délicate (de —6 m
jusqu’a —15 m) permet de franchir cet obstacle. Un tra-
vail jour et nuit est organisé pour tenir le programme
prévu. Les ancrages une fois en place sont injectés en
quatre, voire cing phases successives pour atteindre la
pression exigée.
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Fig.4. Vue de la premiére tranchée, une fois les trois plaques en
place

L'ancrage (fig. 2) estréinjectable a tout moment, méme
lorsqu’il est sous tension ou si le scellement lache; cela
est particulierement intéressant lorsque le délai d’une
réparation éventuelle est restreint. Par contre, il faut
accorder un soin tout particulier a la mise en place de la
téte. Sa position doit étre réglée précise depuis le terrain
naturel, car la zone filetée n'offre que 25 cm environ de
jeu. C’est peu pour absorber les différences d’allonge-
ment de la longueur libre de I'ancrage, ainsi que les dif-
férences de tassement etde fluage.

Fig. 5. Détail de la double téte (Photo A. Dufour)

Pendant que se mettent laborieusement en place les
ancrages précités, vingt-trois plaques en béton armé
sont préparées par |'entreprise Foretay SA, dans son
usine de préfabrication d’Echandens.

Les scellements des premiers ancrages ayant atteint la
résistance suffisante, I'entreprise de génie civil R. May
SA s’installe et creuse, un mois et demi aprés le début
des travaux, sa premiére fouille. Fouille délicate, car il
faut travailler a la pelle rapidement, sans abimer les
ancrages en place, protégés par leur gaine plastique.
Les dimensions de la fouille (premiéere étape) et son



Fig. 6. Déformation de la chaussée

emplacement avaient été fixés d’entente avec notre
conseil géotechnique, M. Ott. Elle doit étre exécutée
dans le sens de la pente du terrain et sa largeur ne doit
pas dépasser 2 m 50. Sa longueur est telle que trois
tétes d'ancrage sont dégagées, permettant la pose de
trois plaques. L'excavation de 150 m?® d'argile relative-
ment compacte, d'ancien tout-venant et autre enrobé,
est terminée en un jour. Le fond est soigneusement
réglé avec une couche de sable, sur laquelle est posé un
tissu filtrant «Bidimy» et les trois premiéres plaques sont
amenées a pied d’'ceuvre.

La figure 3 montre l'opération de mise en place
d’une plaque préfabriquée par la grue routiére de 60t
de force. L'ancrage introduit et la plaque posée, il est
possible, grace a un systéme de double téte (fig. b)
(distance entre les tétes = longueur de I'allongement
théorique de la longueur libre de I'ancrage pour 60 t),
de la bloquer manuellement et immédiatement en vis-
sant la rondelle de blocage. Les imperfections de
réglage des tétes d'ancrage sont, quant a elles, corri-
gées a 'aide d’une tige filetée de rallonge, vissée a I'in-
térieur de la téte.

Fig. 7. Vue générale du chantier

Mais le fond de fouille n'est pas stable a proximité du
passage inférieur; il remonte a une vitesse moyenne de
20 cm/h. Une course contre la montre s’organise et
pendant que le fond de fouille est a nouveau réglé (avec
une tolérance de + 5cm), la grue est préte a poser une
nouvelle plaque. La rapidité des manceuvres, puis la
possibilité de blocage de la piéce assurent laréussite de
I'opération.

Swissboring intervient 1 a 2 jours plus tard pour une
premiére mise en tension a 60 % (pression au sol
300 g/cm?). Alors que le tassement des plaques du
haut est de 1 cm environ, les plaques situées prés du
passage inférieur dans la zone mouvante s'enfoncent
de 3 cm environ. Par fluage, cette valeur atteindra,
aprés 15 jours, entre 5et 10 cm au maximum. Il estinté-
ressant de noter que la mise en tension de la plaque du
bas provoquait un trés léger mouvement vers le hautde
la plaque directement voisine (environ + 2 mm). L'ou-
verture de la premiére fouille met en évidence la coupe
en travers de la déformation de la route (fig. 6).

Une fouille pour trois nouvelles plaques est ensuite
excavée, comme précédemment et dans les mémes
conditions.

Labonne coordination des opérations, assurée par I'en-
treprise R. May SA, permet de poser six plaques par
semaine au lieu des trois prévues initialement.

De faibles remontées du fond de fouille entre les
éléments préfabriqués sont neutralisées par la pose de
«Kanaldieleny horizontaux coincés sous les dalles. Ces
derniéres sont également étayées entre elles pour éviter
tout mouvement latérel. Le «Bidim» garantit une grande
propreté au chantier dans ce terrain trés argileux, avec
de I'eau en permanence provenant des drainages cou-
pés par les terrassements et des remontées le long des
ancrages sous |'effet de la sous-pression, avant l'injec-
tion secondaire.

L'ensemble de la surface du radier est ainsi totalement
excavé et les vingt-trois éléments en béton armé posés
par étapes. Les espaces entre les éléments préfabriqués
sont armés (fig. 7) et bétonnés, de maniére a créer un
ensemble homogéne et hyperstatique. Avant le béton-
nage, les ancrages ont été tendus a 100 % (pression
500 g/cm?) par crainte de tassements différentiels
importants de la dalle. Tassements mesurés: 4 cm au
maximum dans la zone mouvante et 2 cm en moyenne
ailleurs.

Un lever tachéométrique des tétes d’ancrage et des dal -
les montre un mouvement trés sensible du sous-sol. En
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Fig. 8. Situation finale, déplace-
ment des tétes d’ancrage

effet, par rapport aux emplacements piquetés (les
ancrages ont été correctement mis en place), les tétes
d'ancrage et par conséquent les éléments préfabriqués
se sontdéplacés en direction de I'ouest (fig. 8).

Ce mouvement est au maximum de 80 cm. Ce phéno-
mene montre [|'étonnante plasticité du sous-sol,
déformé par I'action combinée de modestes terrasse-
ments (avec les remontées de fond de fouille décrites
plus haut) et des lourds engins de chantier (grue rou-
tiere de 60t) travaillant a proximité.

La tension de chaque ancrage est controlée une der-
niére fois lorsque le béton a atteint la résistance pres-
crite par les normes. Perte de tension par fluage du ter-
rain: max. 34t (567 %), min. 15t (25 %). Cependant,
une nouvelle mise entension a 100 % (contrainte au sol
environ 250 g/cm?) ne provoque plus que des tasse-
ments de 1 3 2 mm, ce qui laisse présumer que les per-
tes de tension seront dorénavant négligeables.

Trois murs de souténement liés au radier retiennent
latéralement les terres le plus prés possible du bord de la
chaussée. Une chape en enrobé maigre recouvre les
tétes d’ancrage et recrée le profil en long correct. Les
travaux de finition terminés, la route est rendue a la cir-

Fig. 9. Travaux terminés
(Photo J.-P. Vuagniaux)
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culation le 13 juillet 1973, soit cing mois exactement
apres sa fermeture, comme prévu par le programme des
travaux (fig. 9).

4. Conclusions

Le délai d’exécution de cing mois esttenu et le devis de
500 000 francs environ (soit 750 fr./m?) respecté. Nous
le devons a la parfaite connaissance du terrain dont
I’étude poussée a été demandée a la suite de I'appari-
tion des déformations et qui a permis de mener a bien
un chantier particulierement difficile, grdce a une
préparation soignée des détails. Il est ainsi possible
d’envisager raisonnablement tous les risques en se
réservant de donner «l'arriere-garde» des possibilités
techniques pour parer & des conditions encore plus
défavorables que celles qui sont admises. Nous devons
aussi le bon résultat de nos travaux a la prise en compte
de marges suffisantes dans les dimensions des divers
éléments (épaisseur de la chape, distance entre pla-
ques, par exemple) et a I'excellente collaboration des
deux entreprises particulierement capables.

Enfin, les ancrages précontraints ont prouvé une fois de
plus leur efficacité dans cette nouvelle application.
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Einfluss von Porenwasseriiberdruck und Grundwasserabsenkung auf die
Stabilitat einer Baugrube
Von M. A. Gautschi, Zirich?)

1. Einleitung

Das Bauwerk, welches Gegenstand dieser Zeilen bildet,
liegt nahe des Nordufers des Zugersees in der Ebene zwischen
Cham, Steinhausen und Zug. Mit der Autobahnverzweigung
N4/N4a und den Anschliissen ist ein Strassennetz im Bau, das
zusammen mit den bereits bestehenden guten Eisenbahn-
verbindungen das lebhafte Interesse der Wirtschaft auf sich
zieht.

Bild 1 zeigt eine Ubersicht der geologischen Verhiltnisse.
Im Westen, lings der Anhohe des Stiddtlerwaldes, liegt der
Molassefels nur unbedeutend unter der Oberfliche, um dann
gegen Osten rasch in grosse Tiefe abzutauchen. Er wird von
einer Morédne iiberdeckt, die ihrerseits ein vom Gletscher
geprégtes Becken formt, dessen unregelméssige Begrenzung in
der Abbildung gut erkennbar ist. Die vom Gletscher zuriick-
gelassene Mulde wurde zundchst mit gletschernahen See-
ablagerungen aus Sand und Silt, spiter aus tonigem Silt und
schliesslich durch Seekreide angefiillt. Der Seespiegel lag
urspriinglich um 419 m ii. M., sank dann mit fortschreitender
Erosion des Felsriegels bei Cham um 3 bis 4 m und erreichte
durch kiinstliche Eingriffe im Mittelalter die heutige Kote von
413 m ii. M. Die Ebene wurde damit trockengelegt und von
Osten her mit Sand und Kies des Lorzedeltas teilweise iiber-
deckt. Der Grundwasserspiegel liegt aber auch heute noch
nahe der Terrainoberfliche, und das Land wird bei starken
Regenfillen iiber grossere Gebiete unter Wasser gesetzt.

1) Vortrag, gehalten anldsslich der Herbsttagung 1973 der Schwei-
zerischen Gesellschaft fiir Boden- und Felsmechanik in Lausanne.

Links oben:

Bild 1. Geologische Ubersicht: 1 Molasse, 2 Morine, 3 Seeablagerun-
gen bis 20 m tief, 4 Seeablagerungen tiber 20 m tief, 5 sandige Uber-
gussschichten der Lorze, 6 Kies-Sande der Lorze, 7 SBB-Linien, 8 N 4
und N 4a, 9 Zugerseeufer, 10 Strasse H mit der Unterfiihrung Koller-
miihle

Links:
Bild 2. Lage des Bauwerkes und der Sondierungen
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Bild 3. Querprofil mit Sondierresultaten und Aufbau des Baugrundes. 1 Auffiillung, meist Sand und Kies-Sand, 2 Sand, 3 Feinsand-Silt,
4 Silt, leicht tonig, 5 Silt, missig bis stark tonig, 6 spezifischer Rammwiderstand w in kg/cm? (unten), bzw. Schlige pro 20 cm Sondenein-
dringung (oben); F Fliigelsondierung, R Rammsondierung (VAWE-Sonde), B Kernbohrung, HB Handbohrung mit Kammerbohrer



Unser Bauwerk, die Unterfiithrung Kollermiihle, quert die
SBB-Linie Knonau-Zug in unmittelbarer Nihe der Kantons-
strasse Zug-Cham (Bild 2). Das Bauwerk wurde vom Inge-
nieurbiiro Altorfer, Cogliatti und Schellenberg als Wanne mit
dusserer und innerer Schale projektiert, bei der ein wesentlicher
Teil der Auftriebskrafte durch Zugpfihle aus Holz aufgenom-
men wird. Die erdstatischen Probleme der Bauphasen, die sich
durch die Porenwasseriiberdrucke als Folge der intensiven
Rammarbeiten einerseits und die Grundwasserabsenkung
anderseits ergaben, sollen Gegenstand der folgenden Zeilen
sein.

2. Ausgangslage

Bild 2 zeigt die Lage der Unterfithrung nahe des Niveau-
iiberganges der Kantonsstrasse Cham-Zug iiber die Knonauer
SBB-Linie. Die natiirliche Vorflut bildet der von Osten nach
Westen fliessende Ochsenbach. Bild 3 gibt mit einigen typischen
Sondierungen die Bodenverhiltnisse wieder. Die Auffiillung,
die Uberschwemmungs- und Sumpfablagerungen, wie auch die
Deltaablagerungen bestehen vorwiegend aus Sand, zum Teil
mit organischen Beimengungen und wenig Kies. Sie weisen
eine verhidltnismissig gute Wasserdurchldssigkeit auf. In den
bautechnisch wesentlich unangenehmeren Seeablagerungen
konnen drei Schichten unterschieden werden. Die oberste
Schicht a setzt sich aus einer Feinschichtung aus Silt, Sand und
tonigem Silt zusammen. Etwa ab Kote 407 m ist nur noch
toniger Silt mit wenig Siltlagen anzutreffen. Diese Schicht b
zeichnet sich durch ein geringes Raumgewicht vonrund 1,7 t/m?3,
einen hohen Kalkgehalt (rund 259%) und eine ausgeprigte
Strukturempfindlichkeit aus, die aus dem Vergleich der Scher-
festigkeit in ungestortem und gestortem Zustand der Fliigel-
versuche F1 bis F3 hervorgeht. Ab Kote 397 m wird der
Seebodenlehm weniger strukturempfindlich, indem die un-
gestorte Scherfestigkeit (S.) bei gleichbleibender oder eher
etwas ansteigender gestorter Scherfestigkeit (.Sy) absinkt.
Auch hier bleibt das Raumgewicht ungewdhnlich tief
(y = 1,7t/m3).

In diesem wenig standfesten Baugrund musste eine bis 8 m
tiefe Baugrube ausgehoben werden, die neben der Kantons-
strasse liegt, in welcher verschiedene Werkleitungen verlegt
sind. Der SBB-Verkehr musste mit einer Hilfsbriicke aufrecht-
erhalten bleiben (Bild 4).

Bild 4. Ubersichtiiber die Baustelle am
2. 4. 1973, Blick Richtung Siiden
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3. Porenwasseriiberdruck durch Rammarbeiten

Fiir die Auftriebssicherung mussten im zentralen Teil der
Unterfithrung Holzpfdhle von 22 bis 25 m Lénge gerammt
werden. Thr gegenseitiger Abstand betrug 2,5 bis 3,0 m. Sie
waren leicht zu rammen, betrug doch die Eindringung bei der
letzten Hitze zu 10 Schldge noch iiber 10 cm. Die intensiven
Rammarbeiten erzeugten aber in den Seeablagerungen sehr
hohe Porenwasseriiberdriicke. Bild S zeigt den zeitlichen Ver-
lauf dieser Uberdriicke an zwei Stellen in 3 verschiedenen
Tiefen in rund 2 m Entfernung von den ndchsten Pfdhlen. In
15 und 21 m unter OK Terrain stieg der Druck bis nahe an die
natiirliche Uberlagerung und erreichte bei einer Messstelle
rund 1,2 atii. Sobald die Rammung abgeschlossen war und
damit auch die Scherbeanspruchungen des Untergrundes ihr
Ende fanden, sanken die Porenwasserspannungen rasch ab,
wobei kein wesentlicher Unterschied zwischen den einzelnen
Tiefen festzustellen war.

Bei der 2. Messstelle konnte der Einfluss der Wellpoint-
Absenkung beobachtet werden. Am 11. Oktober 1972 wurde die
erste Wellpoint-Stufe etwa ab gewachsenem Boden in Betrieb
genommen, am 5. November die zweite Stufe von einem 4 m
tiefen Graben aus. Der Abbau des Uberdruckes beschleunigte
sich sofort in 9 m und 15 m unter OK Terrain, nicht aber in
21 m Tiefe.

Mit Recht fragte sich der projektierende Ingenieur, ob
diese hohen Porenwasserdriicke die Stabilitit der auszu-
hebenden Baugrube nicht gefdhrden. Bei einer Porenwasser-
spannung, die gleich dem Uberlagerungsdruck ist, wird die
Normalkraft in der potentiellen Gleitfliche neutralisiert und
die Reibung wird Null. Was geschieht aber mit der Kohésion?
Um darauf eine Antwort zu erhalten, wurden in unmittelbarer
Ndhe von frisch gerammten Pfdhlen neuerdings Fliigel-
versuche durchgefiihrt. Einen Vergleich mit den vor den
Rammarbeiten vorgenommenen Messungen zeigt Bild 6. Die
neu unter dem grossen Porenwasseriiberdruck gemessenen
Scherfestigkeiten (Punkte) weichen nur unwesentlich von den
Werten im ungestorten Zustand (Kreise) ab. Die geringen
Unterschiede diirften eher die natiirliche Streuung im Boden
als die Verdnderung durch die Pféhlung darstellen. Damit
konnte festgestellt werden, dass die undrainierte Scherfestig-
keit erhalten geblieben war und zur Beurteilung der Stabilitdt
der Baugrube voll eingesetzt werden durfte.
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Bild 5 (oben). Porenwasserspannungen in Funktion der Zeit in verschiedenen Tiefen ab OKT,
im E und N der SBB-Briicke, wihrend und nach den Rammarbeiten 20
Bild 6 (rechts). Fliigelversuche mit verrohrtem Gerit vor (Kreise) und unmittelbar nach (Punkte) dem
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4. Stromungsdruck durch Grundwasserabsenkung

Nachdem die Frage der Porenwasseriiberdriicke geklart
war, erhielt die Unternehmung griines Licht fiir den Aushub
im Schutze einer Grundwasserabsenkung mittels Wellpoint
(Bilder 7 und 8).

Bereits beim Aushub des Grabens fiir die 2. Wellpoint-
Stufe beobachtete man, dass sich der Grundwasserspiegel nicht
so absenkte, wie man erhofft hatte. Einerseits stellte sich eine
sehr steile Absenkkurve gegen aussen ein, anderseits wurde
zwischen den Reihen im Baugrubenbereich nur eine Absen-
kung von rund 2,8 m je Filterstufe erreicht, so dass der Wasser-
spiegel noch 1 m iiber der zukiinftigen Aushubkote lag.
Moglicherweise sind die Griinde hierfiir im Umstand zu suchen,

Bild 7. Blick von der Hilfsbriicke gegen E

dass der Boden feingeschichtet ist, wobei die Durchldssigkeit
mit der Tiefe rasch abnimmt, und dass mindestens vom nord-
lich gelegenen Ochsenbach her eine Speisung gut moglich ist.

Es war nun abzukldren, welche Vorkehrungen getroffen
werden miissen, um die Stabilitdit der Baugrube zu gewéihr-
leisten. In den dazu durchgefiihrten Stabilitdtsberechnungen
wurden Gleitflichen in der Form von Kreisbogen angenom-
men und die Sicherheit als Verhiltnis zwischen der Summe
aller stabilisierenden Momente und der Summe aller treibenden
Momente in bezug auf den Kreismittelpunkt definiert. Neben
dem Bodengewicht W, der Normalkraft ¥ und dem Scher-
widerstand .S wurden auch die seitlichen Erddriicke Er und Er
auf die Lamelle und der Wasserdruck U beriicksichtigt. Dabei
wurden die Neigungswinkel der Erddriicke Er und Er wie
folgt angenommen:

e=0+a)2 <D

wobei 3 die Neigung der Terrainoberfliche, « die Gleitflichen-
neigung und @ den Winkel der inneren Reibung darstellen
(Bild 9).

In der vorhandenen Sickerstromung wirkt der resul-
tierende Auftrieb U senkrecht zu den Stromungslinien und
wird um den Reibungsverlust (Stromungsdruck) aus der
Vertikalen ausgelenkt. Zur besseren Veranschaulichung kann
der Auftrieb aufgeteilt werden in die Seitendriicke Ur und Ur
sowie den Auftrieb senkrecht zur Gleitfliche Us. Geht man
aus vom normalen vertikal wirkenden Auftrieb im ruhenden
Wasser, der als Verminderung des Lamellengewichtes auf-
gefasst werden kann, so muss bei einer Wasserzirkulation eine
zusitzliche Stromungskraft eingefithrt werden mit einer
horizontalen und einer vertikalen Komponente.



Bild 9. Angreifende Krifte an einer Lamelle des Gleitkreises und
Kriftepolygon

In Bild 10 ist zundchst der Fall A dargestellt, bei welchem
der Aushub vollendet, aber der Wasserspiegel nur bis zum
beobachteten Niveau abgesenkt ist. Wird eine Stromung
parallel zur Wasserspiegeloberfliche angenommen, so wirken
infolge Stromungsdruck zusidtzliche Kréfte sowohl in hori-
zontaler Richtung gegen die Baugrube als auch vertikal nach
unten. Sie sind durch die schraffierten Flichen versinnbildlicht.
Fiir die Berechnung wurden folgende Bodenkennwerte ein-
gesetzt:

~ Bauzustand (undrainiert)
. @ ¢
t/m3 t/m?
0 bis 4m ab OKT 2,0 32° 0
4 bis 18 m ab OKT 1,73 0 2,9 bis 5,7 linear mit

der Tiefe
zunehmend
> 18mabOKT 1,73 0 3,3
— Dauerzustand (drainiert)
Y (I)I c/
t/m3 t/m?
0 bis 4mab OKT 2,0 32° 0
4 bis 18 m ab OKT 1,73  26° 1,5 bis 2,5

> 18 mab OKT 1,73 0 33

Um die Baugrube trockenzulegen, hitte eine weitere
Wellpoint-Stufe eingesetzt werden miissen (Fall B in Bild 11).
Man hitte damit eine trockene «Auflast» erhalten unter
Inkaufnahme grosserer Stromungsdriicke.

Der Fall C (Bild 10) entspricht einem etappenweisen
Aushub und Einbringen des Sickerbetons, der als Auflast von
rund 2 t/m?2 wirkt.

Die Félle D und E in Bild 12 stellen die Lage bei extremem
Hochwasser und leergepumpter Baugrube dar, wobei einer-
seits wieder eine Stromung parallel zur Wasserspiegelober-
fliche zugrunde gelegt wurde (Fall D) und anderseits eine
solche, die bis 18 m unter Geldndeoberfliche allmihlich
abflacht und auf 0 zuriickgeht (Fall E).

Die kritischen Gleitkreise, welche mit Hilfe eines Compu-
terprogramms ermittelt wurden, hatten ihr Zentrum durchwegs
nahe der BoOschungsoberkante und reichten bis zum gegen-
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Bild 8. Blick von der Hilfsbriicke gegen W
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iiberliegenden Boschungsfuss. Sie ergaben folgende Sicher-
heiten:

e=20 e#0
o =0 Fall A 1,22 1,25
B 1,11 1,13
C 1,36 1,40
D 1,04 1,09
E 1,17 1,20
» >0 D 1,58 0,99
E 1,49 1,05

Ein Vergleich der Sicherheiten lédsst folgende Schliisse zu:

F4+ > Fp Die Grosse der Potentialdifferenz der Sicker-
stromung hat grosseren Einfluss als die Méchtig-
keit der trockengelegten Schicht unter OK Bau-

grube.

Fr > Fp Eine Abnahme der Potentialdifferenz in der Tiefe
hat eine wesentliche Verbesserung der Stabilitét
zur Folge.

F4 < Fc Eine Auflast von 2 t/m? auf der Baugrubensohle

oder ein um 1,1 m weniger tiefer Aushub in diesem
Boden hat eine Verbesserung der Sicherheit zur
Folge, die vergleichbar ist mit der Reduktion der
Potentialdifferenz von rund 2 m (Fz < Fa).

Zusammengefasst bedeutet dies, dass bei gegebener Bau-
grubentiefe ein moglichst flacher Wasserspiegelverlauf im
Bereiche der kritischen Gleitflichen angestrebt werden soll.
Bei tiefgriindig schlechtem Baugrund ist es unter Umstédnden

zweckmadssig, die Grundwasserabsenkung relativ weit hinter
der Baugrubenbdschung anzusetzen.

Stellt man die Sicherheiten mit horizontalen Seitenkréiften
der Fille D und E denjenigen mit geneigten gegeniiber, so
zeigen sich im undrainierten Zustand nur unbedeutende Diffe-
renzen. Ganz anders verhélt es sich im drainierten oder End-
zustand. Wéhrend bei € = 0 die Sicherheiten scheinbar stark
zunehmen, fallen diejenigen bei € % 0 sogar auf nahezu 1. Es
ist dies darauf zuriickzufiihren, dass der passive Erddruck Er
im stabilisierenden Teil des GleitkGrpers mit « < 0 tatsdchlich
schief nach unten wirkt und damit bedeutend geringer ist als
bei er = 0 (vergl. auch C. Schindler und M. A. Gautschi:
Stabilititsprobleme bei einem grossen siltreichen Hang-
anschnitt, «Schweizerische Bauzeitung» 92 (1974) H. 42,
S. 961-969). Die Sicherheit sinkt, wenn der stabilisierende Teil
des Gleitkorpers entlastet wird, und damit vermindert sich
auch die wirksame Reibung.

Aufgrund der Berechnungen verzichtete man auf eine
weitere Wellpoint-Stufe und entschied sich zu einem etappen-
weisen Aushub mit sofortigem nachfolgendem Betonieren von
Sickerbeton und dusserer Wanne.

Es bleibt dem Verfasser, allen Beteiligten zu danken fiir die
gute Zusammenarbeit und das grosse Verstindnis gegeniiber
den recht schwierigen bodenmechanischen Problemen, die
einen iiberdurchschnittlichen Aufwand an Sondierungen und
Messungen notwendig machten. Besonders sei der aus-
fithrenden Firma Heinrich Hatt-Haller fiir das Uberlassen der
Photos gedankt.

Adresse des Verfassers: M. A. Gautschi, dipl. Ing. ETH, ASIC,
Geotechnisches Biiro Dr.A.von Moos, Bachofnerstrasse 5, 8037 Ziirich.
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