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ZUR SEISMIZITAT DER ERDE UND DER SCHWEIZ

Von N. Pavoni, Institut fir Geophysik der ETH Zurich

INTENSITAT, MAGNITUDE UND ENERGIE VON
ERDBEBEN

Gréssenordnungsmiissig ereignen sich auf der Erde pro
Jahr etwa 1 Million Erdbeben. In dieser Zahl sind zahl-
reiche sehr schwache Beben miteingeschlossen. Um die
Stérke eines Bebens zu beschreiben, werden zwei Gréssen
verwendet, die Intensitat und die Magnitude.

zur Beschreibung der Auswir-
kungen eines bestimmten Ort. Zur Fest
legung des Intensitatsgrades werden die Auswirkungen
eines Bebens Bauten und die Landschaft

Tabelle 1: Seismische Intensitétsskala MSK 1964

méglichst genau beschrieben und anhand einer empirisch
festgelegten Intensitdtsskala eingestuft. Heute wird mei-
stens die 12-stufige MSK-Intensitatsskala verwendet (vergl.
Tabelle 1).

Die Intensitdt eines Bebens ist von Ort zu Ort verschie-
den. Im allgemeinen werden die starksten Erschitterun-
gen, das heisst die grossten Intensitaten, im Epizentral-
gebiet Uber dem Herd (Hypozentrum) des Bebens wahr
genommen. Man spricht von der Epizentralintensitéat Ig
des Bebens. Aufgrund der Verteilung der Intensitdten
ist es moglich die Lage des Epizentrums angendhert zu
bestimmen, ebenso ist es mdglich, eine Aussage Uber die
Herdtiefe des Bebens zu machen. Methoden, weiche sich

Grad Stark at
ra tiirke
Personen Gebaude Natur
1 unmerklich nicht verspiirt
1l sehr leicht vereinzelt verspiirt
u leicht vor allem von ruhenden
Personen deutlich verspiirt
v missig stark in Hausern allgemein Fenster klirron
verspiirt, aufweckend
v ziemlich stark im Freien allgemein Verputz an Hausern brockelt ab,
verspirt héngende Gegenstande pendeln,
Verschieben von Bildern
Vi stark erschreckend Kamine und Verputz beschadigt vereinzelt Risse im feuchten Boden
Vil sehr stark viele fliichten ins Freie massige Schaden, vor allem an vereinzelt Erdrutsch an steilen
schlechten Gebéuden, Kamine Abhingen
fallen herunter
vin zerstorend allgemeiner Schrecken viele alte Hauser erleiden Schiden, | Verénderungen in Quellen,
Rohrleitungsbriiche Erdrutsch an Strassend@mmen
1x verwiistend Panik starke Schaden an schwachen Ge- Bodenrisse, Bergstiirze,
béuden, Schaden auch an gut ge- viele Erdrutsche
bauten Hausern, Zerbrechen von
unterirdischen Rohrleitungen
x vernichtend allgemeine Panik Backsteinbauten werden zerstdrt Verbiegen von Eisenbahnschienen,
Abgleiten von Lockerboden an Hangen,
Aufstau neuer Seen
XI Katastrophe nur wenige Gebdude halten Stand, umfangreiche Verdnderungen des
Rohrleitungen brechen Erdbodens, Flutwelle
Xt grosse Hoch- und Tiefbauten werden tiefgreifende Umgestaltung
Katastrophe tatal pevstoet der Erdoberfliche, Flutwellen




Tabelle 2: Haufigkeit der Erdbeben

Magnitude M
80 <M <90

setzt werden

Anzahl/Jahr
2
12
150
800
6200
50000

TIEFENVERTEILUNG DER ERDBEBEN

Herdtiefe:
0 — 70 km
70 — 300 km
300 — 720 km

Beben:
Flachherdbeben
Mitteltiefe Beben
Tiefherdbeben

DER SCHALENBAU DER ERDE

Tabelle 3: Haufigkeit grosser Erdbeben
mit Magnitude M > 7.0

1968
1969
1970
1971
1972
1973
1974
1975
1976

Anzah!:
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PLATTENTEKTONIK

Es ist heute mdglich, die Lage der Epizentren (s. Abb. 1)
weltweit mit einer Genauigkeit von + 0.1 Grad zu be-
stimmen. Eingehende seismologische Analysen der Erst-
einsétze der Longitudinal- und Transversal-Wellen erlauben
es heute zudem, zuverldssige Aussagen Uber den IHerdme-
chanismus eines gut registrierten Bebens, das heisst Aus-
sagen Uber den Verschiebungsvorgang, welcher das betref-
fende Beben ausloste, zu machen Die neuen Seismizitats-
karten und die Ergebnisse herdmechanischer Untersuchun-
gen (s. Abb. 3 und Abb. 4), fihrten, zusammen mit den
neuen Erkenntnissen {ber die Natur der linearen magne-
tischen Anomalien im Bereich ozeanischer Riicken, zum
Konzept der Plattentektonik. Gemass dieser neuen Theo-
rie gliedert sich die Oberfliche der festen Erde in eine
Reihe starrer, in sich nicht deformierbarer Platten, die
sich relativ zu einander verschieben und dabei, weil es
sich um Bewegungen auf einer Kugeloberflache handelt,
Rotationen ausfiihren (Abb. 5). Die gesamte tektonische
und damit seismische Aktivitat konzentriert sich gemass
dieser Auffassung auf die Plattenrander. Entsprechend
den Bewegungsvorgangen werden drei Typen von Platten-
randern unterschieden

1

Konstruktive im Bereich der ozeanischen
Ricken. Die auseinander, neue Litho-
sphare wird erzeugt und wandert mit der Platte weg.

2) Destruktive Plattenrdnder im Bereich der Inselbogen,
Tiefseegraben und jungen Faltengebirge. Hier stossen
zwei Platten aufeinander, wobei die eine zum Ab-
tauchen (Subduktion) gezwungen wird. Hier wird
somit urspringliche Oberfliche zum Verschwinden
gebracht und zerstort.

3

Konservative Plattenrénder, an welchen die Platten
ihre Oberfliche weder vergrossern noch verkleinern,
sondern lediglich seitlich (lateral) aneinander vorbei-
gleiten.

Das Konzept der Plattentektonik hat sich als sehr frucht-
bar erwiesen und stimulierend auf die Erdwissenschaften
gewirkt. Insbesondere hat die neue Theorie ein breites
Interesse fir ein systematisches Studium der lange Zeit
kaum beachteten, gegenwartigen tektonischen Bewegun-
gen geweckt und gefdrdert. Es zeigt sich allerdings, dass
auch diese Theorie nicht allen Beobachtungen gerecht zu
werden vermag, dazu ist sie zu einfach. Insbesondere ist
die postulierte Starrheit der Platten keineswegs gewahr-
leistet. Gerade im Gebiet der jungen Gebirgsgurtel sind
breite Randbereiche der Platten in die gegenwartige De-
formation miteinbezogen, wie dies durch die grosse Zahl
aktiver Briche und die breite Streuung der Epizentren
angedeutet ist. Anordnung und Verschiebungen aktiver
Briche innerhalb des Alpidischen Gebirgsgiirtels, wobei
insbesondere Horizontalverschiebungen eine wichtige
Rolle spielen, erinnern stark an Sliplinien-Bilder, wie sie
bei plastischer Deformation beobachtet werden.

ERDBEBEN UND VERSCH.!EBUNGSVORGANGE ™M
ALPIDISCHEN GEBIRGSGURTEL

Die Gefahrdung durch Erdbeben ist vor allem gross in
gewissen Abschnitten des jungen Faltengebirgsglrtels, ins-
besondere dort, wo dicht besiedelte Gebiete miteinge-
schlossen sind. Tektonische Erdbeben sind Ausdruck und
momentane Aeusserungen von Verschiebungsvorgéngen
entlang Bruchflachen im Erdinnern (s. Abb. 3). In gewis-
sen Abschnitten des jungen Gebirgsgirtels finden wir

4

grosse aktive Bruchsysteme mit 100-2000 km Léngser-
streckung, entlang welchen bei starken Beben mit Magni-
tude M > 6.5 Verschiebungen bis zur Oberfliche durch-
schneiden konnen (vergl. Tabelle 4). Als Beispiel sei das
San Andreas Bruchsystem in Sid-Kalifornien erwahnt,
wo praktisch alle grossen Beben bestimmten aktiven
Brichen zugeordnet werden kénnen. Tatsdchlich sind
viele der jungen grossen Bruchsysteme der Erde durch
die Natur selbst, d.h. durch Bruch- und Spaltenbildung
im Zusammenhang mit grossen Erdbeben, aufgezeigt wor
den! In andern Abschnitten des Alpidischen Gebirgsgur-
tels, wie im Gebiet der Alpen, wo Beben der Magnitude
M > 65 selten auftreten, sind primare Brucherscheinun-
gen kaum zu beobachten. Die Verschiebungsvorgange
schneiden nicht zur Erdoberflache durch und sind damit
viel schwieriger zu erfassen

Abbildung 6 zeigt die grossen, aktiven Bruchsysteme
Innerasiens, Abbildung 7 vier grosse aktive Bruchzonen
im Bereich des jungen, zirkum-pazifischen Gebirgsgiirtels.
Als Beispiel seien die beobachteten Verschiebungsvorgén-
ge und die historische Seismizitt im Bereich der Nord-
anatolischen Horizontalverschiebung, der grossen aktiven
Bruchzone in der nérdlichen Tirkei kurz geschildert

Abb. 3:

ypen, b und
1 i . 2-Darstellung in der Karte,
3-Raumliche Abstrahlung und Verteilung von Kompression
(Schraffiert) und Dilatation. Flichentreuer stereographischer
Projektion. Uniere Halbkugel der Herdkugel in P = P-Achse,
T = T-Achse. Linie = V i

Linie — Hilfsebene. 4~ projiziert
in die Horizontalebene, 01> 03 > 03 A-Aufschiebung, B-Abschie-
bung, C-Dextrale Horizontalverschiebung, D-Schiefe Aufschiebung.




Abb. 5
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Gliederung der Lithosphire in 12 Platten gemiss dem Konzept der Plattentektonik. Im Gebiet der
ozeanischen Riicken weichen die Platten auseinander (Pfeile auseinander zeigend), im Gebiet der Inselbigen
und jungen Faltengebirge (Subduktionszonen) stossen die Platten aufeinander (Pfeile gegeneinander zeigend).
Zahlen = Geschwindigkeiten in Zentimetern pro Jahr. Aus MCKENZIE and RICHTER, 1976 5



Abb. 6: Grosse, uktive Bruchzonen Asiens. Zur Darstellung der Briiche vergleiche Abb. 3.
Aus MOLNAR and TAPPONNIER, 1975.
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Abb. 7:
Grosse, aktive Verschiebungszonen im

zirkum-pazifischen Gebiet.
Aus ALLEN, 1962.

Abb. 8



Am 26. Dezember 1939 erfolgte im NE der Tirkei ein
sehr starkes Beben (M = 7.9). Ein Erdbebenbruch von
350 km Lénge von Erzincan im E bis Amasya im WNW
zerschnitt die Erdoberfliche. Entlang dieser Bruchfliche
wurde der siidliche Teil, d.h. Inner Anatolien, relativ
zum nérdlichen Fliigel um 3-4 m horizontal gegen W
verschoben und zirka 1 m gehoben.

In vier weiteren Beben setzte sich dieser Bruch-
vorgang 1942, 1944 1953 entlang einer leicht
bogenférmig durch sich erstreckenden
Bruchzone iber km weiter nach Westen
fort (s. Abb. 8). Bei jedem Beben jeweils der siid-
liche Fligel, d.h. Inner-Anatolien, zum nordlichen
Fliigel, d.h. zum Pontischen Gebirge, um 1,0-4,3 m
horizontal gegen W verschoben und 0,4 - 1,0 m gehoben.
Im ganzen also ein gewaltiger Verschiebungsvorgang, der
ein grosses Stiick Erdkruste umfasste! Nach 1953 sind
in verschiedenen Abschnitten der Nordanatolischen Ver-
schiebungszone weitere starke Beben mit Verschiebungen
bis zur Erdoberfliche aufgetreten, zuletzt am 24. Novem-
ber 1976 ganz im E der Tiirkei bei Caldiran/Muradiye
NE des Van Sees, alle mit gleichem, dextralen Verschie-
bungssinn wie die Serie 1939 -1963.

ausserordentlich es sich um ein
Gebiet mit relativ zurlickreichender historischer
Ueberlieferung handelt. Gesprdache mit Einwohnern Nord-
anatoliens zeigen, dass offenbar in den letzten 100 - 200
Jahren vor 1939 keine vergleichbare Bebensequenz aufge-
treten ist. AMBRASEYS (1970) hat fir die Gebiete des
Nahen und Mittleren Ostens historische Berichte (iber
zerstorende Erdbeben gesammelt und ausgewertet. Zeich-
net man in einer Karte die in den vergangenen 2000
Jahren ein bis mehrere Male durch Erdbeben zerstérten
Ortschaften ein, so erscheint die Nordanatolische Hori-
zontalverschiebung ebenfalls als Zone besonders starker
historischer Bebenaktivitat. Die Frequenz im Auftreten
der Beben ist allerdings bedeutenden Schwankungen un-
terworfen. Eine dhnliche Serie von starken Beben wie
1939 - 1953 trat in den Jahren 967 - 1050 n.Ch. auf.
Noch weiter zurlickliegende starke seismische Aktivitat
ist aus dem 3., 5. und 7. Jahrhundert bekannt. In der
Zeit zwischen 10 und 1100 n,Ch, dirften die seismisch
ruhigen Zeitintervalle je etwa 150x Jahre betragen haben

In diesem Zusammenhang sei auf den Bebenkatalog
fir das Gebiet von Nord-China hingewiesen, welcher
einen Zeitraum von anndhernd 2500 Jahren umfasst und
eine recht vollstdndige, zuverldssige Sammlung aller star-
ken Beben dieses Gebietes darstellen dirfte. Eine recht
hohe seismische Aktivitdt herrschte in der Zeit von 200
vor bis 200 nach Christus ferner in den Jahrhunderten
seit 1100 bis heute. In den Jahren 200 - 1000 n.Ch.,
d.h. wahrend rund 800 Jahren, fehlen starke Beben nahe-
zu vollstandig! Dennoch ist es das Gebiet, in welchem
im Jahr 15656 in der Provinz Shensi (820 000 Tote) und
im letzten Jahr (Tangshan, 27. Juli 1976, ca. 600 000
Tote) die beiden grossten Erdbebenkatastrophen der Ge
schichte sich ereigneten.

Sowohl inbezug auf Nordanatolien wie auch inbezug auf
Nord-China weist die historische Ueberlieferung auf be-
deutende Schwankungen in der seismischen Aktivitat
dieser Gebiete hin. Zahlreiche weitere Beispiele langfri-
stiger Schwankungen der Seismizitdt kdnnten genannt
werden, im Falle der Schweiz z.B. die im Vergleich zu
heute stédrkere seismische Aktivitat im Gebiet von Basel
im Mittelalter (Beben von 1356).

Spezielle, geologische und geomorphologische Methoden
erlauben es heute, in bestimmten Gebieten die Bewegungs-
geschichte einer aktiven Bruchzene weit (ber den Rah-
men der historischen Ueberlieferung hinaus ins Holozén
wnd Pleistozdn zurlick zu verfolgen und auch potentiell
Briiche zu finden. Eine Uebersicht Uber beobach-
sprunghafte Verschiebungen entlang aktiven Briichen
vermittelt die Tabelle 4.

Tabelle 4: |m mit Erdbeben
Verschiebungen entlang aktiven Briichen
Jahr de
Chaman Bruchzone, Afghanistan 100 s 1892
Ulu Aer B., Sumatra 400 d 1892
Valley B., Taiwan 200 s 1951
240 d 120 1906
885 s (300} 1957
610 d 30 1848
Wairarapa B., Neuseeland 1220 d 275 1856
Hope B.,Neusesland 260 d 1888
White Creek B., Neuseeland 2155 455 1929
Inangahua B., Neuseeland 30s 40 1968
Rotokohu B., Inangahua, Neuseeland 200 d 90
Neo B., Japan 200 d 150 1891
B., Midori, Japan 1891
Japan 210 s
Yamada B., Japan 80 d 1927
Tanna B., Japan 300 s (200)
Himenoyu B., Japan 100 d 30
Sikano B., Japan 150 d 80 1943
Yosioka 8., Japan 90 d 50 1943
Nordanatolische B., Tiirkei
Erzincan 370 d 150 1933
Niksar-Erbaa 100 ¢ 50 1942
Ladik 100 1943
Gerede-Bolu 350 d 100 1944
Génen-Yenice 430 d 1953
Mudurnu 190 d 180 1967
Caldiran 350 d 50 1976
San Andreas B., Kalifornien 640 d (90 1906
Imperial B, Kalifornien 580 d 120 1940
Fairview Peak B., Nevada 365 d 365 1954
Fairweather B., Alaska 645 d 1958
Motagua B., Guatemala 120 s 1976

Erléuterung: d = dextral, s = sinistral. Die Werte geben die maximalen
beobachteten Verschiebungsbetrage an

ERDBEBENRISIKO, ERDBEBENVORHERSAGE

Um die Gefdhrdung eines Gebietes durch Erdbeben ur-
sachlich erfassen und abschétzen zu kdnnen sind unter
anderem genaue Kenntnisse
— Uber die Lage und den Verlauf aktiver und potentiell
aktiver Briiche im betreffenden Gebiet und dessen
Nachbargebieten,
— Uber die Periodizitdt und Grosse der Verschiebungs-
vorgédnge entlang diesen Brichen,
— Uber charakteristische Erscheinungen und Veranderun-
von Beobachtungsgrossen im betreffenden Gebiet
dem Auftreten von grosseren Erdbeben, notwen-

sehr weitgehende Forderungen. Sie bilden je-

Voraussetzung, um Ort und Zeitpunkt des Auf-
tretens von Erdbeben in einem Gebiet maglichst genau
verstehen und erfassen zu kénnen. Sie sind auch Voraus-
setzung fir eine sinnvolle Erdbebenvorhersage. Fir die
meisten Gebiete sind unsere diesbezlglichen Kenntnisse



noch véllig ungeniigend. Langjéhrige, umfassende Spezial-
untersuchungen und Beobachtungsreihen sind notwendig,
um die oben genannten Forderungen auch nur annah-
rend erfiillen zu kénnen.

Fir die meisten Gebiete kann heute mit Hilfe einer pro-
babilistischen Betrachtung lediglich ein generelles Erdbe-
benrisiko abgeschatzt werden. Unter dem Begriff Erdbe-
benrisiko wird das Produkt aus Eintretenswahrscheinlich-
keit und Schadenerwartung, respektive Intensitat, verstan-
den. Aufgrund der historischen Seismizitat und unter
mdglichst weitgehender Beriicksichtigung der seismotekto-
nischen Verhaltnisse einer Region wird dabei mit Hilfe
wahrscheinlichkeitstheoretischer Methoden die Wahrschein
lichkeit-Intensitats-Beziehung fir einen bestimmten Stand-
ort, das heisst das seismische Risiko, berechnet.

Durch geeignete bauliche Massnahmen und Vorschriften
liesse sich in vielen gefdhrdeten Gebieten die Zahl der

Opfer und das Ausmass der Schaden auf einen kleinen
Bruchteil der heutigen Verluste reduzieren. Solche bau-
liche Massnahmen sind durchfiihrbar und stellen meines
Erachtens eine vordringliche Aufgabe dar

KUNSTLICHE AUSLOSUNG VON ERDBEBEN

Es sei an dieser Stelle auf die bedeutsame Tatsache
gewiesen, dass in gewissen Féllen, zum Beispiel

den Aufstau von Stauseen, durch Injektion von

keit in Tiefbohrungen und durch starke Explosionen,
Erdbeben kinstlich ausgeldst werden konnen. So wurde
1965/66 durch den Aufstau des Stausees von Vogorno
im unteren Verzascatal eine Serie von lokalen Erdbeben
ausgelost (SUSSTRUNK, 1969). Es ist dies der einzige
bekannte, eindeutige Fall dieser Art in den Schweizer
Alpen.

b 9
finstlich ausgeloste Seismizitdt im Gebiet nordéstlich von
“iver, Colorado, verursacht durch Einpressen von grossen

\“erigen chemisch verseuchter Abwdsser in eine Tiefbohrung.
Vergleich: Anzahl Beben pro Monat mit Magnitude M 2 1.5
# Druck, jeweils gemittelt iber einen Monat, am Grunde

4¢3 37 km tiefen Bohrloches. Nach HEALY et al., 1968.

Besonders interessant sind diejenigen Falle, wo durch
Einpressen von Flissigkeit mittels Tiefbohrungen und die
damit verbundene Erhohung des Porenwasserdruckes im
Untergrund eine lokale Seismizitat erzeugt wurde. Das
Phdnonomen wurde 1962 im Falle der Tiefbohrungen

bei Denver, Colorado, erstmals festgestellt (Abb. 9). Die
Beobachtung, dass durch Einpressen in oder Entnahme
von Wasser aus dem Untergrund die lokale Seismizitat

in gewissen Gebieten “gesteuert”” werden kann, ist von
grosster Bedeutung im Hinblick auf eine mdgliche, teil-
weise Kontrolle der Seismizitat im Bereich aktiver Briiche
Die Erh6hung des Porenwasserdruckes flihrt zu einer Ver-
minderung der effektiven Normalspannung und damit der
Reibung und der Scherfestigkeit. Bereits vorhandene,
hohe tektonische Spannungen kdnnen dadurch lokal aus-
geldst werden. Es kommt zu plétzlichen Verschiebungen
und damit zur Entstehung von Erdbeben.

ZUR SEISMIZITAT IM GEBIET DER SCHWEIZ

Die Schweiz liegt im Gebiet des Alpidischen Gebirgsglr-
tels, in der mediterran-transasiatischen Erdbebenzone.
Aufgrund der historischen Ueberlieferung und auch auf
grund seismotektonischer Untersuchungen dar f geschlossen
werden, dass die starken Beben in den letzten paar tau-
send Jahren im Gebiet der Schweiz die Magnitude 7.0
nicht erreicht haben.

Einen Ueberblick Uber die historische Seismizitat der
Schweiz vermittelt die Karte in Abbildung 10. Sie be-
ruht auf makroseismischen Daten. Es ist zu beachten, dass
die Karte Beben aus zwei verschieden langen Perioden
zur Darstellung bringt. Fir die starken Beben (schwarze
Kreisfldchen) umfasst sie den Zeitraum von1295 - 1971,
somit anndhernd 700 Jahre. Fir diesen Zeitraum durfte
ein guter Teil aller starken Beben erfasst sein. Im Falle
der schwacheren Beben (Kreise und Punkte) sind ledig-
lich die Beben von 1855 bis und mit 1971 dargestellt.
Fir diesen Zeitraum dirften die schwachen Beben an-
nahernd vollstandig erfasst sain.

Die Karte der historischen Erdbebenzentren ldsst bei ein-
gehender Betrachtung der regionalen Zusammenhange
folgende vier Zonen seismischer Aktivitat erkennen
(Abb. 11)

I. Eine zentrale, N-S verlaufende tektonische Hochzone
mit relativ geringer Seismizitat, die sich vom Schwarz-
wald im N bis zum Sidtessin erstreckt (Regionen
9-12).

. Eine N-S verlaufende Querzone im Gebiet der West-
schweiz mit relativ starker Seismizitat, die sich vom
Oberrheingraben ins Mittelwallis erstreckt (Regionen
1-4).

. Eine NNW-SSE verlaufende Querzone im Gebiet der
Ostschweiz mit relativ starker Seismizitat, die sich
vom Bodenseegebiet bis ins Veltlin erstreckt (Regio-
nen 5-7).

IV. Eine WSW-ENE streichende Zone mit relativ starker
Seismizitét, die sich der Nordflanke der autochtho
nen Schwelle (Aiguilles-Rouges-Massiv - Aar-Massiv)
entlang zieht (Regionen 2, 8 und 6). Diese Zone ist
mit der wahrend des ganzen Miozéns aktiven, bedeu-
tenden tektonischen Scharnierzone zwischen absin-
kender Molassevortiefe und aufsteigendem Alpenkéor-
per in Verbindung zu bringen. Gegen E setzt sie
sich in der Bebenzone von Vorarlberg bis Innsbruck
fort.



Diese Zonen sind nicht scharf voneinander abzugrenzen
und in sich keineswegs homogen. Sie schliessen lokal Ge-
biete mit unterschiedlicher seismischer Aktivitat mit ein.

Es ist ausserordentlich schwierig, bestimmte Erdbeben-
herde mit Sicherheit einer bekannten, lokale Bruchzonen
zuzuordnen, obwohl zum Beispiel im Gebiet des Jura,
im Bodenseegebiet und am Ostrand der Dinkelberg-Scholle
im Bereich der Wehratal-Verwerfung Hinweise fir direkte
Zusammenhange bestehen (PAVONI, 1977). Von beson-
derem Interesse sind in dieser Hinsichin die schon erwahn
ten herdmechanischent Untersuchungen, da sie uns Aussa-
gen (iber die Bewegungsvorgdnge im Erdbebenherd und
Uiber den Spannungszustand im Erdinnern zuliefern ver-
mégen (Abb. 3, Abb. 12). In verschiedenen Gebieten be
stehen erstaunlich gute Uebereinstimmungen zwischen
den seismoliogisch ermittelten Verschiebungsebenen und
Verschiebungen und den im Geldnde beobachteten jun-
gen Bruchsystemen und Verschiebungen. Die herdmecha-
nischen Untersuchungen deuten darauf hin, dass im Ge-
biet der Schweiz in der oberen Kruste ein weitrdumiges
Spannungsfeld mit NW-SE bis NNW-SSE orientierter maxi-
maler, horizontaler Druckspanntung vorherrscht (Abb. 13).
Das Spannungsfeld, welches die gegenwartige Seismizitat
verursacht, entspricht sehr weitgehend dem Spannungsfeld
der letzten 5-10 Millionen Jahre, welches die pliozdnen
Deformationen erzeugte.

Zur Abkldrung des seismischen Risikos im Gebiet der
Schweiz wurde kirzlich im Auftrag der Abteilung fir die
Sicherheit von Kernanlagen des Eidgendssischen Amtes
fir Energiewirtschaft durch den Schweizerischen Erdbe-
bendienst/Institut fir Geophysik der ETH Ziirich und das
Ingenieurbiiro Basler & Hofmann Zirich eine umfassende
Studie durchgeflihrt Gber deren Ergebnisse im folgenden
Beitrag berichtet wird.

Abb. 10: Historische Seismizitat der Schweiz 1295 - 1971.
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SCHLUSSFOLGERUNGEN

Erdbeben treten in ausgepragten, langgestreckten Zonen
auf.

Diese Erdbebenzonen
tonischen Mobilzonen
Faltengebirgsglirtel und
nischen Riicken.
Global frei-

mit den jungen tek-
dem System der jungen
der aktiven ozea-

starken
und édusserst

— Am starksten gefahrdet durch Erdbeben sind die Gebiete
im Bereich des jungen Faltengebirgsgiirtels der Erde.
Auch die Schweiz liegt in dieser Zone. Es sind Ver-
schiebungsvorgange entlang aktiven Bruchzonen, wel-
che die zerstorenden Beben verursachen.

— Verschiebungssinn und Anordnung der aktiven Briiche,
das neotektonische Deformationsbild und die Ergebnisse
herdmechanischer Untersuchungen lassen weitrdumige,
einheitliche Spannungsfelder in der Erdkruste erkennen,
die sich zeitlich nur sehr langsam Dies trifft
auch fir das Gebiet der Schweiz
Kruste seit dem Pliozén bis
Spannungsfeld mit NNW-SSE
grosster horizontaler Druckspannung

— Dennoch geniigen unsere heutigen Kenntnisse keines
wegs um die Gefdhrdung eines Gebietes durch Erdbeben
quantitativ zu erfassen, was fuir eine sinnvolle Erdbeben-
vorhersage notwendig wére. Umfassende Spezialunter-
suchungen und langjahrige Beobachtungsreihen sind



notwendig, um das gegenwdrtige tektonische Geschehen
in einem Gebiet auch nur anndhernd erfassen, verstehen
oder gar voraussehen zu kénnen.

— Eine gewisse Kontrolle der Erdbebentétigkeit an akti-
ven Bruchzonen durch Einflussnahme auf die Poren-
wasserdruckverhiltnisse erscheint in bestimmten Fallen
méglich.

— Zur Abschétzung des seismischen Risikos eines Gebietes
erweist sich nach dem heutigen Stand unserer Kennt-
nisse ein probabilistisches Vorgehen, welches sich in
erster Linieauf die historische Seismizitdt des Gebietes
und seiner Umgebung abstiitzt, am geeignetsten. Fir
die Schweiz wurde kiirzlich eine solche umfassende Erd-
bebenrisiko-Untersuchung durchgefiihrt, iiber welche
im folgenden Beitrag berichtet wird.

Erdbebenzentren im Gebiet der Schweiz

Zentren von Beben it aichten Bauschaden
‘Abwurt von Kaminen. iexchtere Mausrrsse)

Zentcen von Beben onne Bauschadien beobachtet sei 1855
Schuttergebiet 100K und arosseri

Abb. 11:  Seismische Regionen und Zonen im Gebiet der Schweiz. Nach PAVONI, 1977.
1-8 = Regionen relativ starker Seismizitit
9-12 = Regionen relativ schwacher Seismizitt
Sclvaf fiert = Seismisch aktive Lingszone am Nordabfall der autochthonen Massive
= Seismisch relativ ruhige Zentralzone
Seismisch aktive Zone der westlichen Schweiz
111 = Seismisch aktive Zone der Gstlichen Schweiz
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NEUE ERDBEBENRISIKOKARTEN DER SCHWEIZ

Von dipl. Ing. R. Sigesser, Basler & Hofmann, Ziirich, und

Dr. D. Mayer-Rosa, Schweiz. Erdbebendienst, ETH, Zirich

1. EINLEITUNG

Die Erdbebenrisikokarten der Schweiz wurden in den
Jahren 1975 - 1977 durch Basler & Hofmann und den
Schweiz. Erdbebendienst, ETH, Zrich, im Auftrage der
Abteilung fiir die Sicherheit von Kernanlagen (ASK)
erarbeitet.

Erarbeitet wurden die Erdbebenrisikokarten der Schweiz
gemeinsarm vom Schweiz. Erdbebendienst / Institut fiir
Geophysik der E.T.H. Zurich und von Basler & Hofmann,
Ingenieure und Planer (B&H) in Zdrich. Fiir wesentliche
Beitrage im Verlauf der Bearbeitung zeichnen neben den
Autoren verantwortlich: R. Graf (ETH), H. Merz (B&H),
Dr. N. Pavoni (ETH), B. Rast (B&H), sowie M. Baer
(ETH) und P. Jemelka (B&H) fir die Datenverarbeitung.

2. GEFAHRDUNG DURCH ERDBEBEN

Wir alle wissen Uber die Existenz einer gewissen Erdbe-
bentatigkeit in unserem Lande, nur sind deren Ausmass
und ihre Verteilung wenig bekannt. Bei zunehmend kom-
plizierteren Einrichtungen und Bauten wird es unerlass-
lich, die Auswirkungen starker Erdbeben maglichst genau
zu kennen. Nur so kann eine optimale Auslegung durch-
gefiihrt werden. Grossere Katastrophen einerseits, aber
auch Uberkonservative Sicherheitsmassnahmen andrerseits
konnen dann vermieden werden.

Aus dem Bedurfnis heraus, die Gefahrdungsverteilung in
der Schweiz besser zu kennen, und gleichzeitig aus dem
Unvermogen nach dem heutigen Stand der Wissenschaft
deterministisch des Erdbebenrisiko fir einen Standort
genauer zu ermitteln, wurde die Erdbebengefdhrdung
auf wahrscheinlichkeitstheoretische {probabilistische) Art
erfasst. Damit wird Eintretenswahrscheinlichkeit und
Erdbebenstéarke miteinander in Beziehung gesetzt.

Unter dem Begriff Risiko wird allgemein das Produkt
aus Eintretenswahrscheinlichkeit und Schadenerwartung
verstanden. Die Intensitat als Klassierung von Schiden
Ist dabei ein direktes Mass fiir die Schadenerwartung. An
einem Standort kann sich das Risiko zusammensetzen
aus einzelnen Risikobeitrégen. Dabei kann ein

aus dem Einfluss eines entfernt liegenden

bens, ein anderer aus dem Einfiuss naheliegender Herde
stammen.

Erdbebenrisikoanalysen beruhen auf einem mathemati
schen Modell, welches sich auf verschiedene empirisch
feg‘ges(e\\(e Gesetzméssigkeiten von Erdbebenereignissen
stlitzt. Dadurch wird es mdglich, die Beobachtungen
eines beschrankten Zeitraumes zuverldssig auf die sehr

kleinen Eintretenschancen grosser Ereignisse zu Ubertra-
gen.

Im Modell erfolgt zuerst die Bestandesaufnahme der ort-
lichen Verteilung urid eine Abgrenzung der seismisch be-
sonders aktiven Gebiete in sog. seismische Quellen. Es
muss nun die Wahrscheinlichkeitsverteilung der Erdbeben
gewisser Starken | innerhalb solcher Quellen ermittelt
werden, sodann die Ausbreitungs- oder Abminderungscha-
rakteristik, mit der sich die Wirkungen fortpflanzen (zu
einem Standort S), und schliesslich die Wahrscheinlich-
keitsverteilung des zeitlichen Eintretens solcher Ereignisse.
Daraus kann die Wahrscheinlichkeit-Intensitats-Beziehung
fiir den Standort, d.h. das seismische Risiko, angegeben
werden. Das gesamte Erdbebenrisiko am Standort ergibt
sich dann durch die Addition der Beitrdge aller Teil-
flachen jeder seismischen Quelle. In Figur 1 ist das be-
schriebene Vorgehen schematisch dargestellt.

Fig. I
Ve

detes Modell zur des E if an
einem Standort.

Die mathematischen Grundlagen sind unter anderem von
Cornell (Lit. 1) beschrieben.

Die Resultate basieren also wesentlich auf etablierten
seismologischen deren numerische
trauenswirdigkeit von der Datenkataloges
hangt.

3. GRUNDLAGEN FUR DIE RISIKOBERECHNUNG
Erdbebendaten
Zuerst mussten deshalb in umfangreicher Kleinarbeit samt-

liche historischen und neuzeitlichen Aufzeichnungen fir
die Schweiz und das angrenzende Ausland bis 150 km



Uber die Grenze systematisch bearbeitet werden. Alle Er-
eignisse wurden gesarnmelt, Uberpfiift, in Genauigkeits-
klassen eingeteilt und auf MSK-Intensitdten vereinheit-
licht. Von urspringlich Gber 3’000 Ereignissen verblieben
etwa 2600. Bei den ibrigen handelte es sich um Dop-
pelspurigkeiten oder um nicht bestatigte Ereignisse.

Heute steht sozusagen als Nebenprodukt ein neuer schwei-
zerischer Erdbebenkatalog zur Verfiigung.

Oertliche Ver teilung

Fig. 2 zeigt das Energierelicf Summendarstel-
lung der fetzten 1000 Jahre. die ortliche
Verteilung der Bebenaktivitat. regionalen Unter-
schiede in der Aktivitit wurden durch eine Abgrenzung
von Uberdurchschnittlich aktiven Gebieten bericksichtigt
Wir nennen sie fortan seismische Quellen. In Fig. 3 sind
schliesslich die so bestimmten 22 Quellen ersichtlich.

Zusatzlich wird Uber das gesamte Erhebungsgebiet eine
Quelle, die sogenannte Hintergrundquelle, festgestellt. Das
sagt also nichts anderes aus, als dass jedem Ort eine Fa-
higkeit fir Energiefreisetzungen zugesprochen wird, wel
che je nach Ort verschieden sein kann. Der genaue Grenz-
verlauf der Quellen ist geophysikalisch ohne giGssere Be-
deutung, die Grenzen sind eher als Erhebungsgebiet fur
die Grundlagenparameter zu verstehen

Liegt z.B. ein lokaler Bebenherd nicht innerhalb einer
solchen Zone, geht dessen Beitrag an das Risiko nicht
verloren, sondern kommt in der Hintergrundaktivitdt
zum Ausdruck. Aktive Zonen werden als solche verstan
den, deren Rate (Erdbebenhaufigkeit pro Flache und
Zeit) ein Mehrfaches des Durchschnittes sein soll. Dies
ergibt eine Abgrenzung bei einem Energieinhalt von ca.
1018.6 erg und bei gleichzeitig mehr als 6 Ereignissen
mit Ig =1V pro 100 km2 im Zeitraum 1001 -1975
(schweiz. Mittel: 3 Ereignisse).

Einen sehr wesentlichen Eingang in die Festlegung der
definitiven seismischen Quellen in der Schweiz und in
der ndheren Umgebung hat die Verteilung von instrumen-
tell bestimmten Epizentren in den letzten funf Jahren
gefunden. (Diese Epizentrenkarten werden seit 1972 in
den Jahresberichten des Schweiz. Erdbebendienstes ver-
offentlicht). Wo starkere systematische Abweichungen
zwischen historischen und neuzeitlichen Epizentren fest-
stellbar waren, wurden bei der Grenzziehung fir die seis-
mischen Quellen die neueren Ergebnisse entsprechend
beriicksichtigt.

Einen zweiten wesentlichen Beitrag lieferte die Bestandes-
aufnahme und Interpretation des neotektonischen Defor-
mationsbildes, vgl. dazu Lit. 2.

Verteilung der Erdbebenstarken

Die Beziehung zwischen der Haufigkeit (Anzahl) der Erd-
beben in einem Gebiet und deren Epizentralintensitat
(oder Magnitude) wird Gblicherweise analog zu der von
Gutenberg und Richter (Lit. 3) erstmals eingefiihrten
Formel beschrieben

log Nj, = a* - b*lo

Nig = Anzahl der Erdbeben mit einer Intensitét
grosser oder gleich lg in einer bestimmten
Zeitperiode,

lo = Epizentralintensitiit,

a*, b* = Koeffizienten.

Fig. 2:
Karte der gesamten durch Erdbeben im Zeitraum 1001-1975
Jreigesetzten Energie.

Fig. 3:
Resultierende Anordnung und Formen der seismischen Quellen.

Diese kumulative Héufigkeitsdarstellung gibt Auskunft
Uber die grosste registrierte Starke, das Verhdltnis von
starken zu schwachen Erdbeben sowie Uber die totale
Zahl von Ereignissen in einem gewissen Zeitraum und
Gber ein Erhebungsgebiet, zusammen also Uber die eigent-
liche Aktivitdt. Wesentliche Merkmale der Erdbebentdtig-
keit einer Region kommen in der Haufigkeit-Intensitats-
Beziehung zum Ausdruck.

Die Gutenberg-Richter-Formel erscheint auf halblogarith-
mischem Papier als Gerade. Eine Interpretation auf dieser
Basis wiirde physikalisch bedeuten, dass beliebig grosse
Erdbeben (mit unendlich grosser Energie) bei sehr kleiner
Wahrscheinlichkeit mdglich waren, es also keine obere
Grenze der Bebenstarke gabe. Die weltweite Beobachtung
der Bebenmagnituden wie auch bruchmechanische Grenz-
wertiiberlegungen legen eher den (nicht bewiesenen)
Schluss nahe, dass nicht beliebig grosse Energien als Ein-
zelereignisse freigesetzt werden konnen, sondern dass es
obere Grenzen geben muss.



Es war unter anderem Ziel der Datenauswertung des
neuen Erdbebenkataloges zu untersuchen, inwieweit eine
Krimmung in der Haufigkeits-Intensitats-Beziehung dber-
haupt erkennbar und als Anzeichen eines regionalen
oberen Grenzwertes gedeutet werden kann. Ein zweiter
Teil dieser Untersuchung mit dem gleichen Ziel wurde
1m Rahmen von tektonischen und energetischen Ueber-
legungen angestellt. Ungeachtet jeder eventuell neuen
Erkenntnis mussten in jedem Fall die Koeffizienten einer
bestmdglichen Naherung an die festgestellten Haufigkeits-
Intensitatskurven fir die Risikoberechnung ermittelt wer-
den. Da die Haufigkeits-Intensitats-Beziehung firr eine
Region ein typischer Ausdruck langfristiger seismischer
Aktivitdt darstellt, wurde das Erhebungsgebiet systema-
tisch auf das Vorhandensein mdglicher Regionen von
gleicher Charakteristik untersucht.

Die zeitlichen Abschnitte fir die statistische Auswertung
des Erdbebenkataloges richteten sich nach der Zuverldssig-
keit der Daten und wurden wie folgt angenommen:

- 169 bis 1975:
Gesamtes Zeitintervall, aus dem Erdbeben im betrach-
teten Gebiet bekannt sind

- 1750 bis 1975:
Intervall mit relativ grosser Zuverlassigkeit vor allem
punkto Vollstandigkeit der Ereignisse mit lg = VII
(Aufschwung der Erdbebenforschung infolge des Erd-
bebens von Lissabon, 1756).

— 1856 bis 1975:
Intervall seit der Fihrung von Erdbebenkatalogen in
der Schweiz.

1880 bis 1975

Intervall seit der Grindung der schweizerischen Erd-
bebenkommission, spater schweizerischer Erdbeben-
dienst, mit regelmdssig erscheinenden, umfassenden
Katalogen in Form von Jahresberichten fir die Schwei-
zer Erdbeben.

— 1913 bis 1975:
Intervall seit der Installation von seismischen Messin-
strumenten in der Schweiz.

Haufigkeits- Intensitats

Beziehung o

log N

1000

100

Héu

Intensitdt MSK
Fig.
Haufgkeu Imem llals I(urven /ur die Region Schweiz und flmf

In der Figur 4 sind die kumulativen Haufigkeiten als Bei-
spiel fir die gesamte Schweiz dargestellt. Deutlich kommt
dort jeweils die gekrimmte Form dieser Kurven zum Aus-
druck. Aufgrund dieser Tatsache wurde fir die numeri-
sche Verwendung eine quadratische Naherung in der allge-
meinen Form:

log Nj, =a+blo + clg? (7)
a, b, ¢ = Koeffizienten

gewdhlt. Die grosse Datendichte im untersuchten Gebiet
erlaubt damit eine den Verhaltnissen angepasste Formu-
lierung der Haufigkeitsverteilung. Die regionalen Unter-
schiede in den Haufigkeit-Intensitats-Beziehungen wurden
in der Analyse beriicksichtigt.

Abminderungsgesetzmssigkeit

Mit der Distanz vom Epizentrum nimmt die Erdbeben-
intensitdt ab. Fir tiefliegende Herde ist diese Abnahme
erfahrungsgemdss geringer als bei oberflachennahen Be-
benherden. Bei der Risikoberechnung fiir Standorte, wel-
che nicht unmittelbar in einem seismisch aktiven Gebiet
(seismische Quelle) liegen, ist die Gesetzmassigkeit Uber
die Abminderung der Bebenstarke von wesentlicher Be-
deutung.

Aufgrund der makroseismischen Untersuchungen von 40
gutdokumentierten Erdbeben der letzten 60 Jahre wur-
den die Herdtiefen errechnet. Sie liegen im Mittel alle
zwischen 5 und 30 km, also durchwegs oberflachennah
Die Intensitadtsabnahme mit der Distanz vom Epizentrum
verhielt sich regionenweise immer in engen Grenzen. Ty-
pische Beispiele sind in Figur 5 gezeigt, zwei Beispiele
aus dem Wallis mit grosser Reichweite und ein Beispiel
mit rascher Abnahme (Moudon). Die mathematisch ge-
eignetste Formulierung stammt von Sponheuer (Lit. 4),
welche wiederum auf den Ueberlegungen von Kovesligethy
(Lit. 5) beruht und hier angegeben ist. Dieses Sponheuer-
Gesetz wurde vor allem intensiv an Beben des Balkans
Gberpriift.

Aominderungscharakteristik

0 W 89 0 km

T
T 1= 3 lug —M‘wmh’m‘ “h)

Fig. 5:
Typische Abminderungskurven fiir ein Beben mit starker
Abminderung (12.8.1933 Moudon) und zwei mit schwacher

N=
der Erdbeben.” . et

(19.5.1954 Sion, 23.3.1960 Brig/Visp)
I = Intensitat, R = Distanz zum Epizentrum.



Maxirnale Bebenstarke

In Fig. 6 ist die Summenkurve der gesamten freigesetzten
Energie fUr die Schweiz in den letzten 1000 Jahren dar-
gestellt. Die Steigung verlduft konstant. Solche Tatsachen
verleihen der probabilistischen Analyse Gewicht, darf man
doch davon ausgehen, dass in ndchster Zukunft diese
mittlere Freisetzungsrate gleich bleiben wird.

Den grossten Anteil der gesamten seismischen Energie,
d.h. insgesamt 97 %, liefern die Erdbeben mit der Epi-
zentralintensitat V111, 1X und X. Aufgrund der relativ
konstanten Zahl der Ereignisse pro Zeitintervall (z.B
60 Jahre) konnte ersehen werden, dass (iber den gesam
ten Zeitraum von 1000 Jahren sehr wahrscheinlich alle
Beben mit Intensitat = VIII erfasst wurden.

Die grossten Beben erreichten in der Schweiz die Inten-
sitdt IX, im dbrigen Erhebungsgebiet X. Die mittlere
Wiederkehrzeit dieser gréssten Beben mit Epizentralinten-
sitdt X berechnet sich zu 214 Jahren * 118 Jahre. Geht
man davon aus, als Gedankenexperiment sagen wir ein-
mal, dass die gesamte produzierte Energie innerhalb 214
Jahren von einem einzigen Beben aufgebracht werde,
dann ergabe sich eine Maximalmagnitude von etwa 7.1
und eine entsprechende Epizentralintensitat von etwa X
bis X.5 je nach der Herdtiefe.

Abschétzungen der maximalen Bebenstarke aufgrund des
neotektonischen Deformationsbildes ergaben, ganz unab-
hangig davon, praktisch den gleichen Wert fir eine maxi-
male, mdgliche Erdbebenmagnitude als Folge einer maxi-
mal moglichen Bruchlange.

Energie Freisetzung
1001 - 1975

Fig. 6:

Gesamte durch die historischen Erdbeben im untersuchten Gebiet
freigesetzte Energie E in Funktion der Zeit t (Kumulative Dar-
Stellung).

Zeitliche Verteilung der Ereignisse

Wie bei allen bisherigen Verteilfunktionen, liessen sich
dank des grossen Datenkataloges, auch die zeitlichen Ge-
setzméssigkeiten herausschalen. Hier soll nur hervorgeho-
ben werden, dass die Ueberpriifung eine Verteilung nach
Poisson ergab, und zwar fir zunehmende Intensitaten
umso genauer. Eine Poisson-Verteilung bedeutet, dass die
Ereignisse im statistischen Sinne voneinander unabhéngig
sind (s. dazu auch Lit. 6).

4

Aufgrund der physikalischen Vorstellungen iiber Erdbe-
benvorgénge konnten z.B. zyklisch-zusammenhangende,
nicht unbedingt voneinander unabhdngige Vorgénge ver-
mutet werden. Die Analyse zeigt nun aber, dass die
starken Ereignisse praktisch zuféllig auftreten, lediglich
Wei schwacheren Beben stimmt dies nicht mehr, typi-
scherweise spricht man dort von Bebenserien, z.B. Nach
bebenserien. Gesamthaft wurde fir die Studie eine ein-
heitliche Zeitfunktion fir alle Int. Stufen gewdhlt, da
Abweichungen bei Beben mit kleinerer Intensitdt risiko
madssig nicht ins Gewicht fallen.

Zeitliche Verteilung

a) 1751 - 1975
Io 2 VIl , aT = 5 Johre
N CH + 100 km

o
o

THEHTH

Zahl der Intervalle
~n
o

10T A —
| |
o0& N
[ 5 10
Zahl der Ereignisse pro Interval
b) 1001 - 1975
Io> VI, &T =25 Jahre
oN CH + 100 km
20 [+

Fig. 7
Zeitliche Verteilung der Erdbeben fiir die Epochen 17511975
und 1001-1975 und die Intensita‘ten I, > Vil bzw. 1o > VII:
Vergleich mit theoretischer Kurve nach Poisson.

4. RESULTATE

Erdbebenrisikokarten

Die Karte in Fig. 8 zeigt die Intensitdtsverteilung fir
eine mittlere Eintretenswahrscheinlichkeit von 103 pro
Jahr, zeigt also die Intensititserwartung fir das ,,1000
jahrige Ereignis” an einem Standort. D.h. die Chance,
dass ein Ereignis dieser Starke fir einen Standort im

Mittel einmal pro Jahr eintritt, betrdgt 0.1%.

Dies beinhaltet sowohl die Mdglichkeit, dass am betrach
teten Standort eine Epizentralintensitat dieser GrOsse
entsteht oder aber, dass Auswirkungen eines entfernten
starkeren Bebens dort verspirt werden. Dazu spater ein
Beispiel.

Die maximale Intensitat betrdgt in der Schweiz V111.7
(Wallis), die minimale V1.6 (Jura). Dies ergibt also 2 In-
tensitdtsstufen Unterschied innerhalb der Schweiz. Ge-
rechnet wurde fir die Netzpunkte in einem 10 x 10 km
Raster (ber das Erhebungsgebiet. Dargestellt wurden In-
tensittsintervalle von 0.2 Einheiten MSK.

Die Karten fir p = 10-2/J und fiir p = 10 -4/J zeige:
ahnliche Verteilungen mit entsprechend anderen Intensi-
tétsniveaux.



«arten zeigen etwa folgendes Gefdhrdungsbild: Die
o relativ starker Gefdhrdung sind das gesamte
s die stdliche Zentralschweia, das Berner Oberland,
ana in, das Rheintal und der obere Rheingraben.
rngegentiber durchquert die Zone relativ geringer Ge-
‘ng die Schweiz vom Tessin in nordlicher Richtung
ins nordliche Mittelland. Das stérkste Gefélle kann
Aschen dem Wallis und dem Stidtessin festgestellt wer-
Neben den absoluten Ergebnissen liegt der Wert
e solchen Karte in den Vergleichsmoglichkeiten
ischen verschiedenen Orten.
Anwendungsbereich erstreckt sich auf Wahrschein
en entsprechend den ,,50-50000 jahrigen Ereig

sen'”, dies aufgrund der Beschrankungen beim zeitli
en Verteilgesetz einerseits und der maximalen Beben-
irke andrerseits

rsitivitatsbetrachtungen s, auch Lit. 7)

Bt T
4
i

N

[

benrisikokarten der Schweiz, Karte der Intensititen (MSK)
Wahrscheinlichkeit 10 ~3/Jahr.

uietrachtet man einen bestimmten Standort in der Schweiz,
arlauben die Karten iber verschiedene Wahrscheinlich-
die eigentliche Risikobeziehung eines Standortes
stellen. In Figur 9 sind willkirlich drei Orte, wel-
siwa dem Minimum, dem Mittel und dem Maximum
i unserem Lande entsprechen, dargestellt.

Standortrisikofunktion kann als eigentliche Bemes-
grundlage dienen. Z.B. kann hier fir Aadorf eine
itat 1 = VIl mit p = 10-3/Jahr erwartet werden.
Verwendung der (blichen Lebenserwartungsstatis-
<5rinen aus diesen mittleren Wahrscheinlichkeiten
fir eine bestimmte Lebensdauer errechnet werden.
D1 2B, eine Anlage mit einer Lebensdauer von 50 Jah-
~d dort mit 95% Sicherheit keinem Beben der In-
SHAT VIT oder grosser ausgesetzt sein. Dagegen wird
00 jéhrige Anlage mit 63% Wahrscheinlichkeit
@fimal eine Intensitat VIl erleben, usw.

: der Darstellung von Intensititen in
‘retenswahrscheinlichkeiten wie in Figur
“heinlichkeitskarten fir fixe Intensitdten ermittelt

Solche Darstellungen sind vor allem als planeri-

ilfsmittel geeignet, um die relative Gefahrdung
«hidorten untereinander zu beurteilen. So wird eine
VIl zB. im Wallis etwa mit 40 mal hdherer
einlichkeit eintreten als im wnteren Aaretal, usw.,
194r 10. Da wird offenkundig, dass in Erdbebennor-
©h eine Ortsvariable berticksichtigt werden sollte,
bemisst man bei gleichbleibenden Grundiee-
Uger an gewissen Orten um ein Mehrfaches

“nd damit vielleicht unwirtschaftlicher als an

N, dort wiederum unsicherer, ako gefahrli-

Standortrisiko Erdbeben

X
Intensitdt (MSK)

Fig. 9:

fiir drei
ausgewdhlte Standorte in der Schweiz.

Fig. 10:

Erivebenisikokarten der Schweiz, Karte der jihrlichen Wahr-
scheinlichkeiten fir die Intensitdt (MSK) VIL. Die Werte fiir die
Wahrscheinlichkeiten sind mit 10 zu multiplizieren

5. ANWENDUNGEN

Sollen die Karten fiir die bauliche Auslegung und Bemes-
sung zugezogen werden, und nicht nur fir planerische
Bedrfnisse, so miissen Intensitdten mit physikalischen
Parametern korreliert werden. Die Problematik dabei ist
bekannt. Verschiedene Spitzenbodenbeschleunigungen
2.B. koénnen zu derselben Beanspruchung und damit zur
gleichen Intensitat fiihren, je nach Epiaentraldistanz,
Herdtiefe, Bebendauer, usw.



Oertliche Verhiltnisse

Zuerst muss daran

an einem Standort aus mehreren Beitrdgen zusammen-
setzt und zwar sowohl aus als auch aus Fernbeben
Hatten wir einen Starkbebenseismographen am Ort, so
wiirde dieser fiir gleiche Intensitdten einmal zB. kurz
dauernde aber heftige Ausschldge zeigen und ein anderes
Mal relativ ausgeglichene, sich mehrfach wiederholende.
Die tatséchlich zu erwartende Charakteristik fir das
"néchstfolgende’” Erdbeben an einem Standort wird un
bekannt bleiben. Deshalb sollten sog. ortsspezifische Auf
zeichnungen hnlicher seologischer Verhiltnisse rrit Vor-
sicht direkt angewandt werden, besser nimmt man Mittel-
werte, Dasselbe gilt fir die geologischen Verhltnisse.
Die Risikokarten beinhalten die mittleren geelogischen
Verhéltnisse nahe der Oberflache (typische Fundations-
tiefen) in der Region. Nur fir davon stark abweichende
Verhdltnisse (z.B. kinstl. Aufschittungen, tiefe Einbet-
tung) sollten Anpassungen vorgenommen werden.

Beschleunigungskorrelation

In Fig. 11 ist eine Gegeniberstellung von Intensitat
und Spitzenbodenbeschleunigungen ersichtlich. Es sind
Beziehungen der neueren Empfehlungen auf diesem Ge-
biet. Der Unterschied zwischen dem tiefsten und dem
hochsten Beschleunigungswert fir z.B. eine Intensitat VI
betragt einen Faktor 10!

Wenn wiruns bewusst bleiben, dass verschiedene Beschleu-
nigungen zu derselben Intensitat flihren kénnen und rea-
lisieren, dass dabei eine Klassifikation mit einem physi-
kalischen Begriff gleichgesetzt werden soll, wird die Un-
sicherheit schon verstandlicher. Trotzdem, heute und
wohl noch auf viele Jahre hinaus, bis uns eine weltweite
Starkbebeninstrumentierung ein anderes Vorgehen erlau-
ben wird, sind wir auf diese empirischen Korrelationen
angewiesen.

Die Erdbeben im Friaul (s. auch Lit. 8, 19) haben eine
grosse Datenmenge geliefert, deren Auswertung keines-
wegs abgeschlossen ist. Erste statistischen Auswertungen
erlauben aber immerhin eine Korrelation, weiche die vor-
handene Bandbreite in bezug auf das untersuchte Gebiet
einzuschrénken erlaubt.

Intensitat- Spitzenboden -

beschleunigung
o
®
o
10
®
VoOVEVE VI X X g (MSK)
Fig. 11

Beziehung zwischen Intensitdt (MSK) und horizontaler Spitzen-
bodenbeschleunigung ap. Friaul: berechnet nach O'Brien et al
(Lit. 12).

Lockergesteinseinfluss

Im Zusammenhang mit einer mittleren Korrelation tan iy
auch immer die Frage nach der Bertcksichtigung des Cin.
flusses der oberflachennahesten geologischen Schicht atf,
Insbesondere bei Lockergesteinsschichten werden oft
grossere Beschleunigungen festgestellt. Es gilt hier mit
verallgemeinerten Massnahmen, z.B. pauschale Erhdhun
der Bemessungsbeschleunigungen, sehr vorsichtig zu seii

Erstens werden Nahbeben auf Lockergesteinen kleinerc
Beschleunigungsspitzen verursachen, da grossere Dehnur
gen resultieren, welche wiederum starker gedampft wer
den. Fernbeben, welche fir einen beliebigen Standort
dee Mehrzahi bilden, kénnen dagegen eine Amplituden
zur Folge haben, vor allem wenn sie dyn:-
Schichten treffen.

Dies ist der zweite bedeutende Punkt. Eine grobe geo-
technische Unterteilung des Baugrundes in “Fels” und
“Lockergestein” muss nicht unbedingt mit der dynami-
schen Klassifikation dieser Schichten iibereinstimmen.
Flusschotter konnen dynamisch (d.h. im Bereich sehr
kleiner Dehnungen) steifer sein als die verwitterten ober
fldchennahen Zonen tertidrer Sedimentgesteine. Fir das
dynamische Verhalten sind also auch die relativeri Scher
festigkeiten benachbarter Schichten, ihre Machtigkeiten
in Bezug auf Oberflachenwellenldngen u.a. von Bedeutung

eine geeignete
dem Standort
entsprechend getroffen
werden.

Verhaltensspektren

Die Unzuverlissigkeit in der groben Beurteilung des Bau
grundeinflusses kommt auch im Frequenzbereich zum
Ausdruck. Ohne auf die verschiedenen analytischen Me-
thoden eingehen zu kdnnen, sei hier am Beispiel von
Verhaltensspelctren (Erkldrungen z.B. in Lit. 10, 11)
zweier Aufzeichnungen aus dem Friaul die Problematik
demonstriert

In beiden Figuren (12 und

spektrum eines Einmassenschwingers

benregistrierung zusammen

entsprechenden Baugrund

zeigt ein niedrigfrequentes (Puddingeffekt)
wie es eigentlich fiir rezente Ablagerungen bekannt ist.
Der Grund liegt in einer starken Oberflachenverwitterung.
Im Beispiel “Lockergestein” dagegen verhilt sich die ober-
ste Schicht, es sind kompakte Flussablagerungen, als “stei-
fes Brett” im 10 Hz-Bereich. Die beiden Beispiele zeigen
wie gross Abweichungen vom Mittelwert sein konnen.

Empfehl: fur die Berl

des Baugrundes

Bei der Verwendung von Standort-Intensitaten fir Be-
messungszwecke sollten als Regel folgenden Schritten
Beachtung geschenkt werden:

1. Die Standortintensitét gilt fiir mittlere regionale geo-
logische Verhéltnisse. Sie sollte nur bei markanten
Abweichungen davon anders interpretiert werden

N

Bei Korrelation zwischen Intensitaten und Spitzenbo-
denbeschleunigungen sollten mittlere anerkannte Um-
rechnungsformeln benutzt werden. Hier liegt die gros-
ste Unsicherheit. Zwischen Fels und verfestigten Abla-
gerungen sollte nicht unterschieden werden. Fir kin-
stliche Aufschittungen missen Erhéhungen, fur tiefe
Einbettungen koénnen Reduktionen der Grundbesch-
leunigung am Fundament vorgenommen werden.



3, rer Frequenzbereich muss konservativ ecfasst werden.

" falls keine umfangreiche Grundlagen des Standortes
2ur Verfligung stehen, sollten “umhullende” Bemes
ungsspektren wie zB. NRC (Lit. 10) oder nach New-
mark (Lit. 11) verwendet werden.

bl

alls dynamische Analysen fiir Bauwerke durchgefiifrt

verden, lohnt es sich, die dynamischen Baugrundeigen-

schaften (Federn-Darmpferfunktionen) maoglichst
zu erfassen. Hier wird dem Baugrund
Rechnung getrager.

ZUSAMMENFASSUNG

1 der Studie Erdbebenrisikokarten der Schweiz wurde
e Erdbebengefdhrdung mit probabilistischen Methoden

sst, d.h. die zu erwartenden Erdbebenstérken sind in
i von Wahrscheinlichkeiten dargestellt

d
€
¥

L & Studie berlcksichtigt samtliche Beobachtungen tiber

Erclbeben im Gebiet der Schweiz und der angrenzenden

F igion in einem Bereich bis etwa 150 km iber die I.an-
desgrenze.

eiras
be daten zu ermitteln.

Dt Resultate sind als Isolinienkarten der

ve gegebene Eintretenswahrscheinlichkeiten von
1C-3/J und 10-4/J dargestellt. Damit lasst sich
St :dortrisiko an jedem Punkt der Schweiz als
wierliche Funktion darstellen.

>

m Sinne eines Abrisses aus dem Erdbebeningenieurwesen
wurden zudem die wichtigsten Schritte bei der Verwen-
di g der Standortintensitaten flr Bemessungszwecke
wrasentiert.
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o MENSIONIERUNG VON STAUDAMMEN GEGEN ERDBEBENWIRKUNG

Von J. Studer, Dr.sc.techn., Zirich

EiM LEITUNG

Betrachtet man Statistiken Uber Versagensursachen von
Ste nlagen, so fallt auf, dass - wenn Uberhaupt Schéden
infclge Erdbeben aufgefithrt sind - Erdbeben nur bei
etwa 1% der beschadigten Ddmme als Schadenursache
ang geben sind. Man konnte daher etwas voreilig den
Schiuss ziehen, dass die Erdbebengefahrdung nicht von
pra‘“tischen Interesse sei. Anderseits ist zu bedenken,
das. die Erdbebeneinwirkung auf ein Bauwerk von zeit-
lich kurzer Dauer ist und die Wiederkehrperiode grosser
Bet -n fiir ein bestimmtes Gebiet mehrere Jahrzehnte, ja
Jahrhunderte betragen kann. Die Dammgrossen sind zu-
der erst in den letzten beiden Jahrzehnten stark ange-
wachnsen. Die wachsende Zahl der benétigten Bauwerke
2w’ T in Zukunft, auch Ddmme bei weniger glnstigen
Rai ~bedingungen, d.h. in Gebieten mit hoher Seismizitét
oder schlechten Fundationsbedingungen zu bauen. Man
bes zt daher in Wirklichkeit eine viel kleinere zeitliche
Ertahrung in der Beurteilung der Wirkung von Erdbeben
auf Stauanlagen, als man sie zur Beurteilung anderer Ge-
fal. dungen, wie 2.B. der Beurteilung der Sickerstromung,
besitzt. Bei Erdbebenschédden an Stauanlagen sind bis

jer . mehr oder weniger nur materielle Schaden aufge-
treten. Das Glick hat uns von Ueberschwemmungskata-
st mhen mit vielen Menschenopfern verschont. Zu erwah-
neii jedoch ist das Versagen der San Fernando Démme
wé'rend dem San Fernando Erdbeben 1971 in Los An-
gei-. Das Erdbeben der Magnitude 6,6 auf der Richter-
scala, nur etwas wenig stérker als das verheerende Basler
Bel 1 von 1356, hat im Lower San Fernando Damm
€nen Rutsch in, der oberwasserseitigen Boschung ausge-
165t der auch die obersten Teile der Unterwasserseite
umi.ste. Am Ende des Bebens blieb ein Freibord von
€twe 1,5 m Ubrig. Vor dem Beben lag der Wasserspiegel
8usc. jewdhnlich niedrig, auf etwa 12 m unterhalb der
Damkrone. Der nicht vom Rutsch erfasste Teil des
Bam s hatte mehrere tiefe longitudinal verlaufende Risse.
Wiare der Wasserspiegel bei Beginn des Bebens hoher ge-
Wese  oder hitte das Beben langer gedauert oder wére es
©twas - tirker gewesen, so wéren etwa 80 000 Menschen
Unmi clbar bedroht worden. Ein Bruch des Dammes
Ntte 2150 eine um Grossenordnung héher Zahl von Op-

fem < die effektiven 129 Opfer des Bebens fordern
LGm - Fig. 1 zeigt die beschadigte Dammkrone des
Be‘é"e an Fernando Dammes unmittelbar nach dem

in dEf' Der Damm ist en "hydraulic fill" Damm, wie er
mcm@" USA friiher oft, seit mehreren Jahrzehnten jedoch
meth, “hr, gebaut wurde. In der Schweiz ist diese Bau-
he“(: Uberhaupt rie angewandt worden. Trotz dieser
Damp, er um_\phche_n Bauart vg\bt das Versagen dieses
‘igke“‘ Hinweise, die auch fir andere Dammtypen Giil-

Spiel 1aben. Wir werden spéter auf dieses Schadenbei-
2Urlickkommen.

Fig. 1: Dammkrone des Lower San Fernando Dammes nach
dem Erdbeben vom 9. Februar 1971.

GEFAHRDUNGSSPEKTRUM VON ERDDAMMEN
DURCH ERDBEBEN

Erdbeben und daraus resultierende Folgeerscheinungen
konnen auf verschiedene Art und Weise einen Damm ge-
féhrden. Es ist wichtig, das ganze Gefdhrdungsspektrum
zu erfassen. Durch eine sorgfaltige Standortswahl und
durch konstruktive Massnahmen (Materialwahl, Verdich-
tung, Querschnittsgestaltung etc.) kann einigen Gefdhr-
dungen begegnet werden. Zur Untersuchung anderer Ge-
féhrdungsarten sind in den letzten Jahren rechnerische
Ansédtze zu deren Beurteilung entwickelt worden.

Es treten folgende Gefahrdungen auf:

a) direkter Einfluss einer Verwerfung.

— Zerreissen des Dammes, wenn er auf einer aktiven
Verwerfung liegt.

— Verlust des Freibordes und damit Ueberspiilung
der Dammkrone infolge differentieller tektonischer
Setzung Sperrstelle-Reservoir.

Dieser Gefahrdung kann nur durch eine sorgfaltige

Standortswah! mit einer detaillierten Untersuchung von

aktiven und nicht mehr aktiven Verwerfungen begeg-

net werden.

b) Direkte Einwirkung des Bebens auf den Dammkdrper
und seine Fundation.

— Ueberspllen des Dammes infolge durch das Beben
erzeugte Setzungen und Sackungen in den Bdschun-
gen und in der Dammkrone.

— Stabilitatsverlust der Boschungen infolge des Bebens.



— Versagen der Fundation des Dammes infolge der
durch das Beben in der Fundation induzierten Po-
renwasserspannungen.

Fir diese einer Berechnung meist zuganglichen Falle

sind in den letzten Jahren neue Berechnungsverfahren

entwickelt worden, auf die in diesem Vortrag speziell
eingegangen wird.

— Durch das Beben in zinem Damm erzeugte Risse
oder Deformationen kéinnen zu einer inneren Ero-
sion fuhren.

Dieser Gefhrdung kann durch geniigend breite Kern-

und Filterzonen aus “selbstheilendem’ Material begeg-

net werden.

Indirekte Gefahrdung durch das Verhalten von Reser-

voir und Reservoirbdschungen.

— Ueberspllen durch vom Beben induzierte Wellen
im Becken.

— Ueberspllen durch von Fels-, Eis- und Schneelawi-
nen erzeugte Wellen im Staubecken.

Auch hier ist eine sorgféltige Standortwahl mit Unter-

suchung der Boschungstabilitdt im Reservoirbereich

eine Grundvoraussetzung. Da aber seismisch induzierte

Wellen, sowie kleinere und mittlere Fels-, Eis- und

Schneerutsche nicht vermeidbar sind, ist in seismisch

aktiven Gebieten ein grosseres Freibord als (blich und

eventuel ein zusdtzlicher Erosionsschutz notwendig

)

=

Indirekte Gefahrdung des Dammkéorpers durch Versa-

gen von Nebenanlagen.

— Durch Zerstorung der Entnahmeorgane oder Hoch-
wasserentlastung etc. kann der Dammkorper auch
nach dem Beben gefdhrdet sein (lberspilen).

Wichtige Nebenbauwerke sind deshalb ebenfalls erd-

bebensicher zu dimensionieren, und zwar so, dass ihre

Gebrauchsfahigkeit auch nach dem Beben gewdhrleistet

ist.

Die Beurteilung der Erdbebensicherheit umfasst also viele
weitere Aspekte als nur die Ueberpriifung der Dammsta-
bilitdt. Viele Untersuchungen kénnen jedoch, wenn frih-
zeitig daran gedacht wird, praktisch ohne Mehrkosten in
die Ublichen Prospektionskampagnen eingebaut werden.

METHODEN ZUR BEURTEILUNG DER DAMM-
STABILITAT

Zur Zeit werden drei Methoden zur Untersuchung der
Boschungstabilitdt von Ddmmen angewandt.

Pseudostatische Methode

2. Methode nach Newmark (Literatur 2), erweitert
von Ambraseys und Sarma (Literatur 3, 4)
3. Dynamische Analyse (Literatur 1, 5).

mark stellt den ersten neuen Untersuchungs-
methode dar. Die ist die neueste und
vielversprechendste Untersuchungsmethode.

1. Pseudostatische Methode

Der dynamische Einfluss des Erdbebens wird durch eine
horizontale Ersatzlast in einer konventionellen Stabilitéts-
berechnung berticksichtigt (Fig. 2). Diese Ersatzkraft ist
das Produkt des seismischen Koeffizienten k und des Ge-

z

wichtes W der gleitenden Masse. Nahert sich der Sicher-
heitsgrad 1, so gilt die Bdschung als instabil. Ein Haupt
problem stellt die Wahl des seismischen Koeffizienten
dar. Er kann auf verschiedene Art und Weise bestimmt
werden: Rein empirisch, oder aufgrund von Modellvor-
stellungen, wie z.B. dass der Damm ein elastisch gedam-
pfter Kérper auf elastischer Unterlage sei.

gleitende Masse

Fig. 2: Prinzip der pseudostatischen Methode.
o : horizontaler seismischer Koeffizient
ky : vertikaler seismischer Koeffizient

Werden seismische Koeffizienten in der Gréssenordnung
der maximalen Tragheitskrafte des Erdbebens gewahlt,
so wird von einer Gleichgewichtsbetrachtung ausgegan-
gen und im Prinzip die Annahme getroffen, dass eine
Gleitbewegung Gber die ganze Gleitfliche, so klein die
Bewegung auch sei, unzuldssig ist. Dies erscheint zumin-
dest eine unndtig restriktive und unwirtschafliche Forde-
rung zu sein. Man wird daher seismische Koeffizienten,
die unterhalb der maximalen Tragheitskrafte liegen, in
die Rechnung einfilhren. Das heisst aber, dass die rech-
nerische Sicherheit fir gewisse Zeitpunkte unter 1 sinkt.
Wie lange eine solche reduzierte Sicherheit zuldssig ist,
ist nur schwerlich objektiv festlegbar.

Die Ublicherweise verwendeten seismischen Koeffizienten
liegen zwischen 0,05 und 0,15 g, und in gewissen Lan-
dern wie Chile und Japan bis 0,25 g. Die Variation der
seismischen Koeffizienten spiegelt in einem gewissen Um
fang die Seismizitdt der einzelnen Regionen wieder, d.h.
in Regionen hoherer Seismizitat sind Gblicherweise die
Koeffizienten héher. Es ist aber leider keine eindeutige
Zuordnung erkennbar und auch nicht méglich. Die Wahl
der seismischen Koeffizienten scheint eher auf individuel
len Kriterien einzelner Entwerfer oder Behorden zu ba-
sieren, als auf anerkannten nachvollziehbaren Grundlager
Eine gute Zusammenstellung Uber die Wah! der seismi-
schen Koeffizienten gibt Literatur 6. In Figur 3 sind als
Beispiel die in Japan zur Zeit verwendeten seismischen
Koeffizienten dargestellt.

Kritik an der Methode:

Ingenieur zur Dimensionierung auf eine dyna-
Belastung eine statische Analyse durchfihrt, ist
nicht prinzipiell unzuldssig. Dieses Vorgehen hat den Voi
teil, dass er sich in de Gblichen statischen Berechnunger
leicht einfligen ldsst und der Ingenieur mit diesen Metho
den engstens vertraut ist. Die pseudostatische Methode
wird daher oft angewandt und hat sich in verschiedenen
Gebieten auch bewahrt, Denken wir dabei an Stosszu-
schldge fur Verkehrslasten, Berlicksichtigung von Erdbe-
benwirkungen fiir normale Hochbauten etc. Das Ziel der
statischen Ersatzlast ist es, auf moglichst einfache Art



Weise eine gleiche Ausbildung des Bauwerkes zu er-
- wie sie aufgrund einer detaillierten dynamischen
A « sich ergeben wirde. Die Hauptvoraussetzung ist
dass das statische und das #he Verhalten
o- Bauwerkes im interessierenden Bereich bekannt sind.
o verlangt umfas sende rechnerische und experimentelle
Un suchungen. Fur Dammberechnungen sind solche
i in der
Ueber-
Korrelation fehit weitgehend. Eine weitere
ist, dass die Materialeigenschaften sich in-
der dynamischen Belastung nicht verandern.

Fie 3. Seismische Koeffizienten fiir Dimme in Japan.

Eir wichtige Beobachtung ist, dass die Rutschungen der
Tu. 1zgain Heights beim Alaska Beben 1964 erst beim Be-
benende, nachdem die stérksten Stdsse abgeklungen wa-
rer,, ~usgeldst wurden. Auch beim Lower San Fernando
Damm ist nachgewiesen, dass die eigentliche Rutschbe-
we: g nach, und nicht bei den stérksten Erdstdssen er-
folg1 Diese beiden Beobachtungen zeigen deutlich, dass
nict" nur Tragheitskrafte allein die Rutschungen verur-
saci. haben kdnnen, sondern andere Einflisse ebenfalls
unte sucht werden missen und diese auch massgebend
seirt “3nnen.

Die an Fernando Damme sind vor wie nach dem Beben
vomi . Febr. 1971 materialtechnisch wie rechnerisch ein-
9ehe - untersucht worden und sind daher fiir Vergleichs-
unte suchungen geeignet. Die beiden Damme sind in den

Jah 1912 und 1921 erstellt worden. 1966 sind sie im
Rah 1 2n eines allgemeinen Untersuchungsprogrammes Uber
Dart isicherheit nachgerechnet worden. Dabei wurde der
1967 3nerkannte Standard von Berechnungsmethode und
Ma:< aluntersuchung angewandt. Zur Abklarung der Era-
be_b icherheit wurde die pseudostatische Methode ge-
Wal " und der seismische Koeffizient zu 0,15 g von
;‘e”%‘ Beratergremium als fiir diese Gegend und deren

is

zitdt zutreffend festgelegt. Die Scherfestigkeit der
T?’\ imaterialien wurde durch direkte Scher- wie durch
Méalversuche an dem Damm entnommenen Proben

bestimmt. Die Versuche wurden bewusst konservativ in-
terpretiert. Bei der Stabilitatsanalyse wurde neben dem
Erdbeben, reprasentiert durch die statische Ersatzlast,
auch eine teilweise plotzliche Absenkung von der Eleva-
tion 1125 ft auf 1100 ft beriicksichtigt. Dabei ergab
sich ein minimaler Sicherheitsgrad von 1,01. Das Berater-
gremium schloss daraus, da 1. konservative Scherfestig-
keitswerte benutzt wurden und 2. die Lastannahme an
der oberen Grenze der {blichen Annahmen gewdhlt wur-
de, dass der Damm jeddem zu erwartenden Beben stand-
halten wirde, sofern der Wasserspiegel die Elevation
1126 nicht Uberschreitet. Beim Erdbeben vom 9. Februar
1971 war der Wasserspiegel auf Elevation 1100 ft.

Nach dem Beber wurde eine erneute Stabilitatsanalyse
durchgefiihrt. Die jetzt bestimmten Materialkennziffern
wurden etwas hoher als 1966 angenommen (vgl. Tabelle
1). Kernzone und Fundation wurden ebenfalls untersucht.

der Versuchs- | _d. hydr. Sandfil Fur kp = 0.15 F
¢ kglem?) [ @ )
Konservative 06 |20 Mohrumhillende 122
06 |20 T v Oge 137
Mittelwerte 10 |19 Mohrumhllende 147
10 |19 i vs Ot 161
Tabelle 1 L

der i
Lower San Fernando Damm (Aus Lit. 1).

Wie Tabelle 1 zeigt, liegt der tiefste Sicherheitsfaktor bei
1.22. Ueblicherweise wird fir eine seismische Untersuchung
ein Sicherheitsfaktor von 1.1 als geniigend betrachtet,
d.h. dass auch nach dieser neueren Untersuchung der
Damm als standfest zu betrachten ist.

Folgende Schlussfolgerungen missen gezogen werden :

— Die pseudostatische Methode kann nicht allgemein
empfohlen werden.

— Als genaue Untersuchungsmethode ist sie unbrauchbar.

Ihre Hauptprobleme sind :

— Sie erfasst den eigentlichen Vorgang beim Erdbeben
nicht.

— Sie ermdglicht es nicht Vorgange, die nicht auf Trig
heitseinflissen beruhen, zu berlicksichtigen.

-- Die Wahl des zutreffenden seismischen Koeffizienten
ist schwierig und problematisch.

Zusammengefasst:

Démme, de mit dieser Methode als sicher beurteilt wor-
den sind, sind bei Erdbeben stark beschadigt worden.
Die Resultate dieser Berechniingsmethode kénnen sowoti!
auf der sicheren wie auf der unsicheren Seite liegen.

2. Dynamische Analyse

Einen prinzipiell ganz anderen Weg geht die dynamische
Analyse. Die Methode ist zur Untersuchung der San Fer
nando Damme verwendet worden. Damit war es mdglich,
das Verhalten der Ddmme beim San Fernando Beben
nachzurechnen. Die Gefahrdung des Lower San Fernando
Dammes war eindeutig nachweisbar, aber auch das gute
Verhalten der anderen diesem Beben ausgesetzten Damme
(Fairmont, Lower Franklin, Silver Lake) wurde durch die
Rechnung bestatigt.



Es handelt sich micht um eine prinzipiell neue Methode.
Vietmehr folgt sie einem in der Bodenmechanik immer
wieder angewandten Untersuchungskonzept:

18
2.
3.

Dieses Konzept wird z.B. fiir Setzungsberechnungen
tagtaglich angewandt.

©w

Experimentelle

Schwingungen

riicksichtigung

stande.

Synthese: Kombination der Versuchsresultate (3) mit
der Schwingungsuntersuchung (2) zur Bestimmung des
Deformations- und Festigkeitsverhaltens des Erdkor-
pers.

>

Im folgenden sollen nun die einzelnen Schritte etwas de-
taillierter betrachtet wrden.

des
Experimentelle Untersuchungen an Bodenproben haben
gezeigt, dass das Deformationsverhalten sowie der Anstieg
der dynamisch induzierten Porenwasserspannungen, stark
vom initialen statischen Spannungszustand abhéngig sind.
Sind statische Anfangsschubspannungen vorhanden, so ist
wirtschaftlichen Grinden diesem Spannungszustand
zu tragen. Entsprechende Diagramme sind im
Herrn Trommer dargestellt. Zum Bestimmen
Anfangsspannungen ist die finite-element-
geeignet. Es bestehen verschiedene Pro-




20

o
10

g,

uptprobleme darstellt. Die Probenentnahme oder
erstellung, die Versuchsdurchfiihrung und die In-
der Versuche erfordert viel Erfahrung und

jitzengefithl.

Untersuchungen sollten aus diesem
wegen des ofinehin grossen Heteroge-
zu eng konzipiert werden
Zeitpunkt die vorhandenen
einem héheren Stand sind als
Versuchstechnik und dass daher die Ver-

m

Methode der linear-equivalenten Bodenkennziffern.
Auf eine sinusformige Belastung (oben links) reagiert
eine Bodenprobe durch die dargestellte Hysterese. Der
linear-equivalente Schubmodul entspricht dem Tangen-
renmodul durch die maximale Schubdehnung . Die
Da entspricht dem der Hysterese.

j 9% G =22 Ky (Gp) "2 kglent!

™
*45%\ N
—

107 1072 077

1%

“hubmoduli fiir Sande bei verschiedenen relativen

Uichten Dy in Abhingigkeit der Schubdehnung

Fig. 6: Dimpfungsverhdltnis (in % der krit. Dimpfungj in
Abhingigkeit der Scherdehnung fir Sande

Untersuchung des Verhaltens von Bodenproben unie.
Erdbebenbelastung

Durch Laborversuche soll der Einfluss der dynami:
Belastung auf das einzelne Bodenelement untersuciit wer
den. An solche Versuche sind folgende generelle Artes
derungen zu richten:

a) der Versuch soll die Verhltnisse in der Natur i
lichst gut wiedergeben.

b) die Probenvorbereitung und die Versuchsdurchiii
sollen einfach und jederzeit Ciberblickbar sein

c) es muss reproduzierbare Resultate bringer.

Die bei einem Erdbeben auftretende Beansprucha
dreidimensional und im zeitlichen Ablauf sehr koriipisx
Damit man die Uebersicht behdlt und sich mit eii:
akzeptablen Zahl von Versuchen begniigen kanii,

man den Belastungsverlauf idealisieren. Man simulicrt m
allgemeinen eine dynamische sinus- oder rechte:
einachsige Schubbeanspruchung. Versuche mit r
gen zufallig verlaufenden Wechselbeanspruchungen wiric:
flr Laborversuche, die einer Dimensionierung dienc:i, zu
aufwendig. Bei der Durchfiihriung dieser Unitersuct
muss auf den initialen Schubspannungszustand R
genommen werden, da sonst eire zu konservative A.
erhalten wird. Im allgemeinen wverden solche Verstic
mit einem dynamischen Triaxialgerdt durchgefuhr

Beitrag von Herrn B. Trommer dargestellt. Man &

Versuchsresultate dass die zurn Eneicuen
zB. 5% oder 10% ot
in Abk sl

wnd 2w
statischen Driic

getriagen

Auch hier ist darauf hinzuweisen, dass das Versuchisprc
gramm nicht zu knapp konzipiert werden sollte, da w
gen der Heterogenitat der Dammaterialien mit zurn Teil
recht grossen Streuungen zu rechnen ist
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Fig. 7: Resultate der dynamischen Berechnung. Die in der Fun-
damm (OK-Fels) wirkende Erdbebenbelastung regt die
A und B zu an. Die
dynnml:che wird fiir
Elemente im Damm berechnet wobex ein allfélliger
Scherfestigkeitsverlust, wie z.B. in Element A, in der
1 zu beriicksi ist.
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Fig. 8: Resultate der L . Dynamische
T2ykl, die in 2 Schwingungen 5 % Dehnung oder Ver-
Sissigung in einem Bodenelement erzeugt.

und des igkeitsver-

Bestil der Dei it
haltens

In der Synthese, dem vierten Schritt, werden die Resul-
tate der dynamischen Spannungsberechnung (Fig. 7) und
der Laborversuche (Fig. 8) kombiniert, damit eine Beur-
teilung des Bauwerkes erfolgen kann. Da von der Annah-
me vertikal sich ausbreitenden Scherwellen ausgegangen
wurde, wird in verschiedenen horizontalen Schnitten zu
einem frei gewdhlten Zeitpunkt, z.B. 5 sec nach Beben-
beginn, untersucht, ob die Materialfestigkeit Uberschritten
wurde d.h. ob Verflissigung oder bestimmte excessive
Deformationen auftreten. Der Vergleich der Werte aus
Labor und Computerrechnung gibt sofort die Stellen an,
an denern der Damm mehr oder weniger Scherfestigkeit
werloren hat (Fig. 9). Diesen Stellen miissen nun neue,
reduzierte Bodenkennziffern zugewiesen werden, und die
dynamische Rechnung mit diesen neuen Werten wieder
einen Schritt weiter gefiihrt werden. Auf diese Art und
Weise kann naherungsweise die zeitliche Aenderung von
Schubmoduli und Dampfung infolge der induzierten Po-
renwasserspannungen berlcksichtigt werden. Nach einem
zweiten Zeitschritt, der vom Dammtyp selbst abhangig
ist, vergleicht man wieder die Schwingungswerte der
Computerrechnung mit den Materialfestigkeiten fir die
entsprechende Schwingungszahl und bestimmt so erneut
die nunmehr gefdhrdeten Zonen. Man fahrt im gleichen
Stil weiter, bis das ganze Beben durchgerechnet worden
ist. Als Resultat erhalt man Zonen mit reduzierten Festig-
keitswerten (Fig. 9). Fallstudien haben gezeigt, dass das
hier beschriebene sequentielle Vorgehen zu ungiinstigeren
Werten fihrt, als sie mit einer einzigen Durchrechnung
des Bebens sich ergeben wiirden. Man wird in kritischen
Féllen also immer diese sequentielle Analyse durchfiihren
missen. Durch eine konventionelle Stabilitdtsanalyse wird
man nun feststellen, ob der nun geschwachte Damm sta-
tisch gefédhrdet ist oder noch einen angemessenen Sicher-
heitsgrad aufweist. Ist der Sicherheitsfaktor unzuldssig
tief abgesunken, so muss angenommen werden, dass die
Boschung bei den kleinen Nachbeben vermutlich versagt.
Aus den Dehnungen, die entstehen wiirden, wenn die
einzelnen Bodenelemente nicht durch umgebende Ele-
mente behindert waren, kann die totale vertikale und
horizontale Deformation abgeschatzt werden.

Im konkreten Fall sind beide Analysen durchzufihren,
da trotz befriedigender statischer Sicherheit bezlglich
Boschungstabilitdt unzuldssige grosse Deformationen im
Darnmkarper auftreten konnen. Es ist klar, dass einzelne
Partien im Damm durch das Beben geschwaécht werden
dirfen, sofern die geschwéchte Zone nicht zu grosse Ge-
biete erfasst und damit den Damm als ganzes gefdhrdet.
Die Durchfiihrung dieser Synthese erfordert Einfihlungs-
vermégen und Erfahrung.

EMPFEHLUNGEN

Die Methode der dynamischen Analyse, so wie sie hier
dargestellt wurde, erlaubt direkt die Untersuchung von
hydraulic fill Ddmmen, homogenen Ddmmen und gezon-
ten Ddmmen mit Materialien nicht zu grosser Durch-
lassigkeit. Fir Ddmme mit stark durchldssigen Stltzkor-
pern, muss die Methode modifiziert werden, da dort die
Annahme, dass wahrend dem Beben keine Drainage mog-
lich ist, nicht mehr zutreffend ist. Solche D&mme sind
allerdings wesentlich weniger geféhrdet, da sich Poren-
wasseranstiege infolge des grobkérnigen Materials weniger
stark entwickeln und sie wegen der grossen Durchlassig-
keit auch rascher abklingen, ohne dass dabei unzuldssige
Deformationen entstehen kénnen.



Stitzkorper kern Stiitzkorper

I
|
i
i Spannung die 5%

Dehnung in2 Schwing-
<L —ungen erzewen

matler dyn
Spannung bei
2 Schwingungen

2Zyklische

Fig. 9 Zonen im am Ende des
Bebens. In verschiedenen horizontalen Schnitten wurde
die Schwichezone vorerst nach 2 Schwingungen und
dann nach Bebenende bestimmt.

Die dynamische Analyse ist von der Division of Safety
of [amns des Staates Kalifornien (ibernommen worden.
Sie 1. auch vom U.S. Army Corps of Engineers und
dem Bureau of Reclamation bei einigen Dammuntersu-
chur. ¢n angewandt worden. Sie wird auch von einigen
grésseren Ingenieurfirmen angewandt

Obw 1l die dynamische Analyse schon bei mehreren
Objekten erfolgreich eingesetzt worden ist, ist sie noch
nict  vollstandig fertig entwickelt und bei der Losung
der | eilschritte sind mehrere Losungsmoglichkeiten vor-
han<>1. Es konnen zur Zeit in vielen Féllen keine allge-
mei. giiltigen Empfehlungen gegeben werden, welcher
Losungsweg der beste ist. Es darf aber gesagt werden,
das: venn den vorgangig beschriebenen Schritten sorg-
féltig gefolgt wird, man zu einer guten Voraussage des
Dan' werhaltens kommen wird.

Zur Zeit existiert keine abgekiirzte Methode, die eine
dhn  h zuverldssige Beurteilung ermoglichen wiirde. Es
ist cine Aufgabe der Forschung, in Zusammenarbeit mit
den orojektierenden Ingenieuren aufgrund der sich lang-
san sammelnden Erfahrung vereinfachte abgekiirzte Me-
thoden zu finden und fir einzelne Dammtypen das Vor-
gel 1 zu optimalisieren.

Zur Zeit sind folgende Punkte noch speziell zu beachten:

1. Uie Wahl des Dimensionierungsbebens ist heikel und
Frndtigt weitere zusatzliche Forschungsarbeiten.
Lrch méglichst frilhzeitige Instrumentierung von

P fentieller Gebieten, wo grossere Dammbauten er-
St 't werden sollten, sind vermehrt seismische Daten
2u zrwerben.

De Bestimmung der Bodenkennziffern fiir die sta-
tische und dynamische Analyse ist grosste Aufmerk-
san eit zu schenken. Die Untersuchungsprogramme
sinc’ grossziigig zu konzipieren.

=4

Das dynamische Laborprogramm ist frihzeitig anzu-
Stz 1 und grossziigig zu konzipieren, da hier die

. Exp imentaltechnik noch stark entwickelbar ist.
* Die urcnfiihrung der Synthese erfordert Erfahrungen
und +,
Ail:'g“" verschiedener Untersuchungen und dem Stu-
aus"‘ Co¢ Verhaltens von Dadmmen, die grosseren Beben
Werges # waren, konnen folgende Aussagen gemacht
n
Euatm € mit guter Zonierung, dh. mit Stitzkérpern
&

Jurchlassigkeit und geniigend stark ausgebilde-

ten Filtern und Kern, sowie problemloser Fundation
wie 2.B. Fels etc., (iberstehen mittlere Beben ohne
Schéden. Hier kann eine abgekirzte Beurteilung der
Erdbebensicherheit durchgefihrt werden.
Hingegen milsser1 Ddmme, die
-- starken Beben ausgesetzt sein knnen
-~ grossere Zonen aus kohasionslosem Material
mittlerer und kleiner Durchldssigkeit im Stitz-
kérper oder in der Fundation besitzen
-- ein Versagen zu einer grossen Katastrophe
fuhrt

im Detail untersucht werden.

— Bestehende Damme, die diese Kriterien erfiillen, soll-
ten re-evaluiert werden.
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VON BODENSCHICHTEN INFOLGE ERDBEBEN

Von E.G. Prater, Ph.D

1. ZINLEITUNG

VerflUssigung ist ein Phanomen, dass hauptsachlich bei
loc er gelagerten, geséttigten Sanden vorkommt. Unter
gewissen Belastungs- und Drainagezustanden verliert das
Bor enmaterial seine Festigkeit und fliesst wie eine vis-
kos: Flissigkeit. Obwohl dieser Zustand nur kurzfristi-
gen Charakter hat, kénrien grosse Deformationen auftre
ten

Die verheerendsten Folgen der Verfliissigung sind zwei
fellos grosse Erdrutsche (sog. ““Flow Slides”), wie sie
2.B. im Kansu Erdbeben (1920, China) auftraten. Dar1
wu: ‘en Erdbewegungen von mehr als 1 km beobachtet.
Fnf Stadte und zahlreiche Dorfer wurden zerstért. Un-
b+ 180000 Menschen fanden dabei den Tod [21]

Ebenso spektakuldr sind in diesem Zusammenhang auch

and e Erscheinungen, wie z.B. Grundbruch und Setzun-

gen. Einige typische Beispiele von Bodenverfllssigung
haben sich in Niigata (Japan) 1964 ereignet. Das Erdbe-
ben fer Magnitude 7,3 hatte eine Epizentraldistanz von

Abb, 1:

- des Fifth A
laska, 1964, mit Schnitt (Lit. [11/).

etwa 55 km. Wahrend des Erdbebens entstanden an der
Oberfldche Risse, aus welchen nach wenigen Minuten
Wasser herausstromte. An einigen Stellen wurde durch
das ausstromende Wasser Material mitgetragen und auf
der Oberflache in einer 20 bis 30 cm dicken Schicht
abgelagert (vgl. Abb. 2). Strassen, Keller und Unterfih-
rungen wurden Uberflutet und vergrabene Strukturen
aufgeschwemmt, wie z.B. der Abwassertank in Bild 3,
dessen Verschiebung ca. 2,6 m betrug. Gewisse Gebaude,
die auf lockerem Sand in geringer Tiefe fundiert waren,
hatten unzuldssige Setzungen oder sogar Grundbruch er-
litten. Die gréssten Setzungen lagen in der Gréssenord-
nung von 2 m. Interessanterweise, wurden beim Wohn-
block in Bild 4 Uberhaupt keine Risse in der Struktur
festgestellt. Dies deutet darauf hin, dass die Vibrationen
in oberflachenahen Schichten nicht sehr stark waren.
Anscheinend, konnten die Bodenschichten, nachdem sie
einmal verflissigt waren, keine weiteren Schubwellen zur
Oberflache Ubertragen. Im Seismogramm (Abb. 5) ist
erkennbar, dass nach ca. 8 sec die hochfrequenten Be
schleunigungskomponenten stark abnehmen, um nach
ca. 11 sec vollstandig aufzuhoren.

Abb. 2: Verfliissigungserscheingungen beim Bahnhof Niigata,
1964, (Lit, /18]).
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Abb. 5 Beschleunigungsseismogramm des Niigata Erdbebens
im Keller des Kawagishi Wohnblockes (Lit. [20/).

Die grossen Schaden, die bei Bodenverfliissigung ent
stehen kdénnen, werden meist Grundbruch und
nicht durch das Versagen von baulichen Komponenten,
wie Wande, Verbindungen usw. verursacht.

Verflissigungseffekte wurden

beobachtet, so z.B. bei Assam

(1906), Kwanto (1923), Chile

(1971). Das Phénomen der Bodenverfliissigung ist ein
relativ haufiges Ereignis.

1.1 Die Ausl6sungsmechanismen

Haufigste Ursache von Bodenverflissigung bilden Erdbe-
ben, da hier viel Energie freigesetzt wird und grosse Ge-

z

biete betroffen werden. Es wird allgemein angenommen,
dass die sich nach der Erdoberfidche hin fortpflanzenden
Scherwellen die unmittelbare Ursache der Verflissigung
sind.

Auch bei unterirdischen Explosionen, Stossbelastungen
und Erschitterungen durch Maschinenfundationen kann
Bodenverfliissigungen entstehen. Verflissigung von Meeres.
sedimenten konnen fir Oelbohrinseln wahrend eines Stu-
mes zu einem aktuellen Sicherheitsrisiko werden.

1.2 Definitionen von Liguefaction, Cyclic Mobility und
Initial Liquefaction

Liquefaction (Verflissigung) bezeichnet den Aufbau
hoher Porenwasserspannungen in undrainierten, gesattig
ten Bdden infolge statischer oder zyklischer Schubbela-
stung. Bei voller Verflissigung wird der effektiven Ueber-
lagerungsdruck auf Null reduziert.

Nach Casagrande [3] und Castro [4] kann eigentliche
VerflUssigung jedoch nur in locker gelagerten, verdicht-
baren Materialien vorkommen, d.h. ein partieller Kollaps
des Korngeriistes infolge Schubbelastung muss méglich
sein.

Cyclic Mobility

Es scheint, dass auch bei dichten Sanden ein Porenwasser
anstieg infolge zyklischer Schubbelastung mdglich ist. Diz2
dabei auftretenden Dehnungen sind bedeutend kleiner.
Man spricht von einem begrenzten Dehnungspotential.
Dieses Verhalten wird im Gegensatz zur eigentlichen Li-
quefaction “Cyclic Mobility” genannt [3,4,5,22]. Der
Zustand, bei dem der Porenwasserdruck den Wert des
Ueberlagerungsdruckes erreicht, ist nur momentan, dann
namlich, wenn die zyklische Schubspannung das Vor-
zeichen wechselt. Wird der Versuch unterbrochen und

die Probe weiterbelastet, setzt ein Dilatanzeffekt ein unc
der Porenwasserdruck fallt ab, d.h. das Material wird

Porenwasserspannungen, die bei “cyclic mo-
induziert werden, erzeugen Wasseraustritte, die
fur die darlber liegenden Bodenschichten ge-
Konsequenzen haben konnen [23].

Initial Liquefaction ist ein Ausdruck,. der oft in der Li-
anzutreffen ist. Er bezeichner den Zustand, bei
effektive Ueberlagerungsdruck zum ersten Mal

reduziert wird. “Initial Liguefaction” sagt iber

magliche Entwicklung von grossen Dehnungen nichts

Dem Verhalten von gesattigten, mittel-bis dicht gelager
ten Sanden unter zyklischen Belastung wurde in der
letzten Zeit in den U.S.A. grosse Aufmerksamkeit ge-
schenkt, da oft ein Standort von Kernkraftwerken auf
solchen Boden unvermeidbar war [7]. Fir solche mittel-
bis dicht gelagerten Sande sind Kriterien beziglich der
zulassigen Dehnungen geeigneter ais solche, die einen
Porenwasserspannungsanstieg zu Grunde legen.

th Ell\_!FLUsSFAKTOREN AUF DIE BODENVER-
FLUSSIGUNG

2.1 Materialeigenschaften

Korngrésse und Kornverteilung
Mittelfeiner bis feiner Sand
VerflUssigung besonders
suchungen im Feld wie

sind in bezug auf
Verschiedene Unter-
haben gezeigt,



da. potentiell verflissigbare Boden innerhalb eines be-
stirimten Bereiches des Kornverteilungsdiagrammes liegen.
Ei  Zusammenfassung dieser Ergebnisse findet sich in
Abb. B. Bei dem Alaska Erdbeben z.B. wurden Briicken,
die 2uf Sand fundiert waren, beschédigt. Hingegen wur-
den bei keinen auf Kies fundierten Bricken Schaden

fes estellt [22].

es in grobkdrnigen
darauf hindeuten, dass
stattgefunden hatte.

Nebeny dem Einfluss der Korngrésse auf das VerflUssi-
gur: potential spielen noch andere Faktoren, wie die
Form, die Oberflachetextur, die Struktur und die Ze-
mer ~tion der korner eine wichtige Rolle. Boden mit
Ton.neil sind aufgrund der Kohasion wenig verflussi-
gunc=smpfindlich.

Beopachtungen bei IHang- und Boschungsrutschungen ha-
ben " =zeigt, dass auch bei an und fir sich nicht gefahr-
dete. Materialien Verflssigungsphdnomene auftreten
konnen, wenn die Grundmasse von geféhrdeten Materia
lien rchsetzt ist (z.B. Aberfan "“Flow Slide” [10] mit
D1¢ == 0.8 mm und einem Steilheitskoeffizient U = 18,
oder Tifth Avenue-Slide, Anchorage, vgl. Abb. 1).

Boder-aumgewicht und Struktur

Case. ~nde [3] schliesst aus seinen Studien, dass die Ver-
flussioungsempfindlichkeit eines Sandes davon abhéngt,
ob ¢ el Schubbelastung dilatantes oder kompressibies
Verhaiten aufzeigt. Neuere Ergebnisse aber deuten darauf
hin, s sich auch dichtere, dilatante Materialien verfliiss-
igen nnen. Im Labor kann Verflissigung auch bei
dicht  Sand unter zyklischer Belastung hervorgerufen
Werdie |, wenn eine geniigend grosse Anzahl Zyklen auf-
9bra "t wird. Selbst Ton kann unter zyklischer Bela-
ung erflisssigungsahnliche Erscheinungen aufweisen

vl 9 Definition von “cyclic mobility”). Es ist des-

v iglich, ob die “critical state” Hypothese auch bei
scher Wechselbelastung gilt [6].

itten ist jedoch die Tatsache, dass das Verflissi-
‘tential S[ark von der Porenziffer oder relativen
Or (Abb. 8). Im Niigata Erdbeben
ar in Sanden mit Dy > 50% weit
. dagegen nicht in Sanden mit Dy > 70%.

| erwihnt auch, dass Verflissigung sehr selten
n mit grossem Eindringwiderstand auftritt.

Es it
Gefgt,

' beachten, dass nicht nur natiirliche BOoden einer
ung beziiglich Verfilssigung ausgesetzt sind, son-

Abb. 6
Kornverteilungsbereiche von Boden mit
Verfliissigungsempfindlichkeit (Lit. [7/).

dern auch Fill- und Schittmaterialien [3]. Bild 7 zeigt
eine. auf schlecht verdichtetem Schittmaterial gebaute
Zufahrtsstrasse einer Briicke in Niigata, Deutlich ist das
Zerbrechen des Belages infolge Tragféhigkeitsverlustes der
Fundationsschicht erkennbar [18].

In der Praxis ist es sehr schwierig ungestorte Sandpro-
ben zu entnehmen, obwohl dazu spezielle Gerite ent-
wickelt worden sind [14]. Es scheint, dass dichte Proben
bei der Entnahme immer werden [4].
Anderseits ist es aber die relative Dichte in
Situ zu bestimmen

Abb. 7: Verfliissigung des Fundationsmateridls einer Strasse
in Niigata, 1964 (Lit. /18/).

= zykiische Schubspannung
Go' = effeklive stotische Normalspannung

Nc

Abb. 8:  Einfluss der relativen Dichte D , auf die erste
Verflisssigung, (aus Lit. /23/).



22 Standortsfaktoren

Effektiver Ueberlagerungsdruck in Situ

Wahrend des Niigata Erdbebens (1964) ist der mit 3 m
Filimaterial Uberdeckte an und Fir sich gefdhrdete Bo
den stabil geblieben, wahrenddessen sich der angrenzende
nicht Uberdeckte Boden verflissigt hat [22]

Aufgrund von Feldbeobachtuingen wird geschiossen, dass
unterhalb von etwa 15 m Tiefe keine signifikante Boden-
verflissigung mehr auftreten kann. Laborresultate besté
tigen diese Beobachtungen. Man darf daher annehmen,
dass eine Erhdhung der effektiven Spannung das Material
widerstandsfahiger gegen Verflussigung macht. Dies ist
aus Abb. 8 ersichtlich.

Intensitdt und Dauer des Erdbebens

Fiir eine vorgegebene Erdbebendauer wird eine minimale
Beschleunigung bendtigt, damit Gberhaupt BodenverflUssi-
gung auftreten kann. Die Daten aus der Gegend von Nii-
gata zeigen dies deutlich. Aus den letzten 350 Jahren
sind dort Uber 20 Erdbeben mit geschatzten Beschleuni-
gungen bis zu 12%g bekannt, die keine Verflssigungs-
effekte verursacht haben. In 3 Erdbeben mit maximalen
Beschleunigungen zwischen 13 und 16% g traten jedoch
VerflUssigungserscheinungen auf. Beim letzten Beben
(1964) gab es dabei besonders viele Schaden [20]. Am-
braseys und Sarma sind der Meinung, dass eine verfliissi-
gungserzeugende Erdbebenbeanspruchung nicht gentigt,
um ein Material derart zu verdichten, dass keine Ver-
fltissigungsempfindlichkeit mehr besteht. Dies wird durch
verschiedene Beobachtungen, z.B. in Niigata, bestatigt [1]

Die Intensitat des Erdbebens fallt mit zunehmender Epi-
zentralentfernung stark ab. Daher wird die Fahigkeit
eines Bebens, Bodenverflissigung hervorzurufen, von der
epizentralen Distanz des Standorts bestimmt. Einige Da-
ten fir japanische Verhdltnisse sind in Abb. 9 wiederge-
geben. Gemdss diesen Daten ist ein Beben mit einer
Magnitude 7 nicht imstande, Bodenverflissigung an
Standorten zu verursachen, die weiter als etwa 60 km
vom Epizentrum entfernt sind.

9
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Abb. 9 Beziehung zwischen Magnitude und Epizentralent-

fernung von mit Ve
gen (32 japanische Erdbeben, Lit. /16]).

Aufgrund von Feldbeobachtungen mit jungen, fluvialen
Sanden sowie mit hydraulischen Fullmaterialien ist der
kritische Wert von 7/0" (7: zyklische Schubspannung,

o' effektive Druckspannung) zur Erzeugung von Ver-
fliissigung in der Grossenordnung von 0,15 (relative Dich-
te des Bodens Dy = ca. 55%). Man vergleiche hiezu die
Laborresultate in Abb. 8.

Der Wert von 7/0" ist jedoch nicht allein massgebend,
sondern auch die Anzahl der Schwingungen. Die Schw n.
gungszahl ist von der Dauer des Bebens abhangig. Der
zeitliche Verlauf der seismischen Belastung besteht nic
aus gleichférmigen Schwingungen (Abb. 10). Laborver-
suche jedoch werden aus Grinden der Uebersichtlichkeit
praktlisch immer mit gleichformiger z.B. sinusformiger
Anregung durchgefiihrt. Die Umwandlung des unregel-
missigen zeitlichen Bebenverlaufs (fir Beschleunigung
oder Schubspannung) erfolgt durch eine Gewichtungspi o
zedur [2]. Seed et al haben die &quivalente Anzahl
Schwingungen Neq entsprechend Teq = 0,65 Tmax fur
verschiedene Erdbeben ausgewerte\A.Dle Ergelnisse sinc
in Abb. 10 (aus Lit. [24]) dargestellt. Man beachte die
grosse Streuung der Resultate. Der Gebrauch von Abb
10 empfiehlt sich wenn die maximale Schubspannung
nur abgeschatzt werden soll. Wenn eine Spannungsanaly st
durchgefihrt wird, sollte Ngq mittels der Gewichtungs
prozedur bestimmt werden.

o Mittel +
Standard-
* Abwaichung|

Magnitude M

Abb. 10: Korrelation zwischen Magnitude und Anzahl dquiva-
lenter Schwingungen, Npg. [Lit. 24]).

3. METHODEN ZUR ERMITTLUNG DES VERFLUSS!
GUNGSPOTENTIALS VON BODENSCHICHTEN

3.1 Methode basierend auf Feldbeobachtungen

Aus der vorangehenden Diskussion ist ersichtlich, dass
das Verflissigungspotential stark von der relativen Dicht2
beeinflusst wird. Demzufolge versucht man, das Boden-
verhalten nur aufgrund von der in situ bestimmten rela-
tiven Dichte ohne aufwendige Laboruntersuchungen vor-
auszusagen. Um die heikle Bestimmung der relativen
Dichte in situ zu umgehen, benitzt man stattdessen deri
Eindringwiderstand (Standard Penetration Test, SPT). Di:
SPT-Versuchsresultate werden zusatzlich von folgenden
Faktoren beeinflusst: Scherfestigkeit, Kornstruktur, Korr
grosse, Seitendruckbeiwert Ko. Da alle diese Faktoren
auch das Verflissigungspotential beeinflussen, liefert die-
ser Test direkte Information zur Beurteilung des Verhal-
tens eines Bodens unter seismischer Belastung. Nach der
Niigata Erdbeben 1964 haben japarische Ingenieure Un-
tersuchungen durchgefihrt, um eine direkte Korrelation



wizchen Eindringwiderstand und Verflssigungspotential
¢-ustellen. Seither sind weitere Daten hinzugeflgt wor-

i
%e: Dic Daten in Abb. 11 basieren auf Feldbeobachtun-
ger die mit Ergebnissen grosser Schiitteltischversuche

ercanzt worden sind. Bei der Anwendung von Abb. 11

n man einen unteren Grenawert von 7/0 o, abscha-
tzen, der in der Natur Boderwverflissigung verursacht hat.
Di» Dauer des Erdbebens wird durch die Magnitude M
pe-iicksichtigt. Die mittlere dynamische Schubspannung
wi-d aufgrund folgender Formel abgeschétzt :

a 2
() /oy =065 12X TV
g dy

wobei oy und 'y der totale resp. effektive Ueberlage-
rungsdruck in einer Tiefe h und amax die maximale Be-
sc7leunigung an der Oberfliche bedeuten. Mit dem Fak-
tor rd wird der Tiefeneinfluss beriicksichtigt (h
r, = 1. h=10m,rg = von ca 0,7 bis 09). Fiir ge-
nazuere Untersuchungen ist eine dynamische Analyse der
¢ nerwellenausbreitung mit einer Anregung im Fels oder
an der Erdoberflache (sog. "deconvolution analysis”)
d'irchzufiibren,

In Abb. 11 ist das Dehnungspotential bei der Verflissi-
¢ 1y angegeben. Eigentliche Verfliissigung erhalt man
nur fir einen SPT-Wert N kleiner als ca. 10. Es ist er-
sichtlich, dass bei N = 40 nur geringe Deformationen
2. erwarten sind. Die Methode der Feldbeobachtungen
ist fiir eine Voruntersuchung geeignet

/. igrund der Kornverteilung und des Eindringwiderstan-
des kann grob auf das Verfliissigungspotential geschlossen
w den, und in vielen Féllen konnen VerflUssigungseffekte
ausgeschlossen werden (vgl. [19]).

o keine
Verflissigung

0 10 20 30 40 50
Eindringungswiderstand, Ny -Schidge pro Fuss

[korrigiert fir G, = 1t/ft2)

Abi 11: Korrelation zwischen Verflissigungspotential und
Eindringwiderstand (SPTWerte), (Lit. /24]).

Es ist jedoch darauf hinzuweisen, dass sich die Versuchs-
gerdte fUr STP-Teste in verschiedenen Landern unterschei-
den. Umrechnungen sind oft problematisch und zudem
haben die Resultate grosse Streuung [7, 15].

3.2 Die Methode nach Seed und Idriss
([22], vgl. [13, 19])

Das Vorgehen ist prinzipiell das gleiche wie bei der Un-
tersuchung der Sicherheit von seismisch-beanspruchten
Erddammen (vgl. [27]).

Die Methode umfasst die folgenden 5 Schritte

(1) Wahl des Seismogrammes.

(1) Bestimmung auftretenden dynamischen
Spannungen der Zeit in verschiedenen
Tiefen.

(111} Umwandlung der ungleichférmigen Zeitfunktionen
in eine dquivalente Anzahl Schwingungen Neq

(IV) Dynamische Laborversuche an Proben mit initialem,

in situ Spannungszustand.

Vergleich der berechneten und der im Labor be-

stimmten, kritischen Spannungen. Dies wird am

besten wie in Abb. 12 gemacht. Dabei werden ver-

flissigte Zonen erfasst.

[\%

N Zyklen

zyklischen
Spannung beim
Erdbeben

Abb. 12: Graphische Synthese der Resultate nach der Methode
von Seed und Idriss (Lit. /22/).

I der vereinfachten Methode wird anstelle einer Berech-
nung (Sc hritt 11) die dyn. Spannung im Untergrund mit
Hilfe der Formel (1) abgeschétzt. Dabei wird die Anzahl
Schwingungen Neq aus Abb. 10 gefunden. Die Bestim-
mung der Scherfestigkeit in Schritt IV kann durch eine
Abschatzung ersetzt werden. Fir die Details sei auf Lit.
[22] verwiesen.

Man kann folgende Kritik gegen diese Methode anbrin

gen:

1. In der Spannungsberechnung wird der simultane Auf-
bau der Porenwasserspannung und dessen Abstrémen
nicht berlcksichtigt. Die Steifigkeit der Bodenschich-
ten wird als konstant angenommen. Tatsachlich fihrt
der Porenwasseraufbau zu einer Reduktion des Schub-
moduls und der Schubfestigkeit.



2. Eine Drainageméglichkeit wird bei den Laborversuchen
und deren Interpretation nicht berlcksichtigt. Dies ist
bei stark durchldssigen Materialien unzuldssig.

Die Methode ergibt eine konservative Beurteilung des
Verflissigungspotentials. Wenn unter diesen Bedingungen
gezeigt werden kann, dass in jeder Tiefe eines Boderipro-
fils eine ausreichende Sicherheit gegeniiber Verflissigung
vorhanden 1st, dann sind weitere Untersuchungen nicht
notig. Vom Standpunkt der Praxis ist dieses Verfahren
fiir feinkornige und mittelkornige Boden verninftig. Bei
grobkérnigem Material sind hingegen ziemliche Fehlschat-
zungen maglich.

Seed gibt fir grobkdrnige Materialien eine Erweiterung
seiner Methode an [26]. Die Auswertung von vielen Ver-
suchen zeigte, dass der Anstieg der Porenwasserspannung
in einern relativ engen Band ahnlich erfolgt. Zur Berech-
nung des Porenwasserdruckanstieges wird deshalb die
folgende empirische Funktion gewahit

A i

2 28 _ Funktion (9

14 Nf
wi Neg die dquivalente Anzahl Schwingungen, und Nf
dia im Labor bestimmte Anzahl Schwingungen bis zur
Verflussigung sind. Gleichzeitig wird die Drainage rechne
risch berlcksichtigt. In einem Beispiel wurde eine Boden-
Schicht mit der Durchléssigkeit k = 0,5 cm/s untersucht.
Aus der Berechnung (mit Beriicksichtigung der Drainage)
resultierte kein grosser Aufbau der Porenwasserspannun
gen (Aumay = 0,2 0'o) obwohl undrainierte Laborver-
suche auf eine Bodenverflissigung hindeuteten. Eines der
Resultate dieser Untersuchung ist, dass mit einer Korn-
grosse Dpo > 0,7 mm Verflissigung wahrscheinlich nicht
auftritt. Falls keine Drainage maglich 1st, #.B. infolge
dinner Ton- oder Siltlinsen, trifft diese Schlussfolgerung
nicht mehr zu. Ein &hnliches Verfahren (zu demjenigen
von Seed) fir die Abschitzung des Verflissigungspoten
tials stammt von Donovan (siehe [28]). Es beruht auf
der Tatsache, dass die Wirkung der zyklischen Belastung
bei Béden analog zum Ermidungsverhalten von Bauma-
terialien ist.

33D i effektive S ly

3.3.1 Dissipation und Umverteilung des Porenwasser-
druckes
Der induzierte Porenwasserdruck kann sich teilweise oder
vollstdndig wahrend des Erdbebens abbauen. Eine verein-
fachte Untersuchung der Wirkung des ausstrémenden
Wassers kann mittels angenommener Anfangsdruckvertei-
lungen mit zB. Au = 0'o durchgefihrt werden. Man be-
rechnet die Konsolidation nach der dynamischen Phase.
Man betrachtet z.B. ein Zweischichtensystem, in welchem
sich die untere Schicht wahrend des Erdbebens verflissigt
hat. Je nach Durchlassigkeits- und Kompressibilitatsverhalt-
nissen kann auch die obere Schicht einen Zustand der
Verflissigung erreichen [1, 30].

Seed et al [26] haben

Profil untersucht (Abb

tend. Nach 50 sec. hat

zwischen 15 und 40 Fuss

hat sich diese Zone bis zur

ausgebreitet. Das nachfolgende

gezeigt. Die ausstromende Wassermenge verursacht eine
Erhéhung des Grundwasserspiegels. Falls eine undurch-
lassige Schicht oder Linse vorhanden ist, entsteht eine
Umverteilung des Porenwasserdruckes, die wiederum nach
der Konsolidationstheorie berechnet werden kann.

&

Abb. 13: und se in einem
Bodenprofil in Niigata |Beispiel von Seed et al,
Lit. [26/).
Wasserspiegeltiefe
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Abb. 14: Berechneter Porenwasserdruck in Funktion der Tiefe
in der ersten Stunde nach dem Erdbeben (Beispiel
von Seed et al, Lit. /26/).

332 je g und dissipation des Por ,'
Aenderung des Schubmoduls

In den letzten Jahren hat sich die Forschung stark auf
Spannungsanalysen mit Berlcksichtigung der effektiven
Spannung und des Konsolidationseffektes gerichtet. Das
Hauptproblem bei solchen Analysen ist ein geeignetes
Verhaltnis zwischen zyklischen Spannungen und der akku-
mulierten volumetrischen Dehnung (oder der bleibenden
Porenwasserspannung) herauszufinden. Sobald dieses Ver-
héltnis bekannt ist, ist es relativ einfach, ein gekoppeltes
Gleichungssystem fir Scherwellenausbreitung und Konso-
lidation aufzustellen. Finn et al [8] haben eine Nachrech-
nung des Niigata Erdbebens (1964) mit einer solchen Me-
thode durchgefiihrt. Ein Vergleich der berechneten Ober-
flachenbeschleunigung (Abb. 15) zeigt eine gute Ueber-
einstimmung mit der gemessenen (Abb. 5). Die Filterwir-
kung einer verflissigten Schicht wird aus der effektiven
Spannungsanalyse ersichtlich. Andere Methoden zur Er-
mittlung des Verflissigungspotentials von Bodenschichten
sind auch entwickelt worden [9, 12, 17]. Sie sind etwas
komplizierter als diejenigen, die heute in der Praxis ver-
wendet werden. Sie brauchen auch zusétzliche Parameter
fir die volumetrischen Dehnungscharakteristiken unter
Schubbelastung.
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Ab-. 15 Berechnete Oberflichenbeschleunigung fiir ein typi-
sches Bodenprofil in Niigata mit dem Taftseismo-
gramm als Eingabe, (nach Finn et al, Lit. [8]).

4. 'ETRACHTUNG DER BODENVERFLUSSIGUNG
INTER GROSSEN BAUWERKEN

Di© vorhergehenden Betrachtungen sind auf Bodenschich-
ter, mit horizontaler Oberfldche beschrénkt. Bei diesen
Randbedingungen ist die statische Schubspannung auf
hc ‘zontalen Ebenen gleich Null. Wenn ein Bauwerk vor-
handen ist, ist der Spannungszustand im Boden natiirlich
ke nplizierter.

Im allgemeinen wird man trotzdem die Untersuchung
mi den vorgangig beschriebenen Methoden durchfiihren
kdinen. Bei grosseren Bauwerken, die den statischen
Spannungszustand im Untergrund stark verdndern, ist zu
pri cn, wie weit die fiir den Freie-Feld-Fall entwickelten
Methoden noch zuldssig sind.

5. HLUSSBEMERKUNGEN UND PRAKTISCHE
1.ASSNAHMEN GEGEN DIE BODENVERFLUSSI-
NG

Natiirliche Béden befinden sich im Gegensatz zu kinst-
lict. erdichteten Bdden oft in einem lockeren, gesattig-
ten Zustand. Deswegen ist die Gafahr grosser, dass sie
wat -nd eines Erdbebens Verfliissigungserscheinungen
aufuzisen. Locker gelagerte Sande stellen insbesondere
in 2-tiven seismischen Gebieten ein potentielles Risiko
dar- “ine Gegenmassnahme ist z.B. die Verbesserung der
Bodeneigenschaften durch Verdichtung (mittels Vibroflo-
tati ', Sprengverdichtung oder dynamischer Intensivver-
dichiung). Unter Umstanden - meist jedoch relativ teuer
~ kemmt auch ein Materialersatz, eine chemische Injek-
tior. der eine Erhohung der effektiven Spannungen
durch eine permanente Auffiillung in Frage. Vorteilhaft
ist, 2nn gleichzeitig die Drainagebedingungen verbessert
wercen [25]

Unte: den Methoden zur Ermittlung des Verfliissigungs-
Pote fials in Bodenschichten darf diejenige von Seed
und driss immer noch empfohlen werden.

Oer sebrauch der Korrelation zwischen Werflissigungs-
Pote: “jal und Eindringwiderstand soll eher als Vorunter-
Sucki ingshilfsmittel dienen.

LITERATUR

1. Ambraseys, N.N. & Sarma, S. (1969), "Liguefaction
of Soils Induced by Earthquakes”, Bulletin, Seismolo-
gical Society of America, Vol. 59, No. 2, pp. 651-664.

Annakai, M. & Lee, K.L. (1976), “Equivalent Uniform
Cycle Concept for Soil Dynamics”, ASCE Annual Con-
vention & Exposition, Philadelphia 1976, erschienen
auch in Jnl. Geotechnical Eng. Div., Vol. 103, GT6,
1977, pp. 549-564.

Casagrande, A. (1971), "On Liquefaction Phenomena”,
Géotechnique, V. 21, 3, pp. 197-202.

Castro, G. (1975), "Liquefaction and Cyclic Mobility
of Saturated Sands", Jnl. of the Geotechnical Eng
Div., ASCE, V. 101, No. GT6, pp. 551-569.

Castro, G. & Poulos, S.J. (1977), "“Factors Affecting
Liquefaction and Cyclic Mobility”, Jnl. of the Geo-
technical Div.,, ASCE, V. 103, GT6, pp. 501-516.

Ferrito, JM. & Forrest, JB. (1977), "Siting Struc-
tures in Seismic Liquefaction Areas”, Proc. 9th Int.
Conf. SMFE, Tokyo, V.2, pp. 2256-229.

. Finn, W.D.L. (1972), "Soil Dynamics: Liquefaction
of Sands”, Proc. Int. Conf. on Microzonation, Seattle,
Washington, V. 2, 1972, pp. 87-111.

Finn, W.D.L., Byrne, P.M. & Martin, G R. (1976),
"Seismic Response and Liquefaction of Sands"”, Jn!
of Geotechnical Div., V. 102, GT8, pp. 841-856.

Ghaboussi, J. & Dikmen, S.U. (1977), “Lass I,
Computer Program for Analysis of Seismic Response
and Liquefaction of horizontally layered Sands',
Report UILU-ENG-77-2010, University of lllinois,
Urbana.

10. Hutchinson, J.N. (1967), Discussion, Proc. Geotechni-
cal Conf., Oslo, V.2, p. 214 f.

. Idriss, .M. & Seed, HB. (1967), "“Response of Earth
Banks during Earthquakes”, Jnl. Soil Mechanics and
Foundations Div., ASCE, V. 93, SM3, pp. 61-82,

12. Ishihara et al (1976), "Prediction of Liguefaction in
Sand Deposits during Earthquakes”, Soils and Found-
ations, Jap. Soc. SMFE, V. 16, 1, pp. 1-16.

13. Ishihara, K. (1977), "Simple Method of Analysis for
Liquefaction of Sand Deposits during Earthquakes”,
Soil & Foundations, Jap. Soc. SMFE, V. 17, 3,
pp. 1-17

. Ishihara, K. & Silver, M.L. {1977), "Large Diameter
Sand Sampling to provide Specimens for Liquefaction
Testing”, 9th Int. Conf. SMFE, Tokyo, Soil Sampling,
pp. 1-6.

16. Kovacs, W.D. et al (1977), "Towards a more standard-

ized SPT”, 9th Int. Conf. SMFE, Tokyo, V.2,
pp. 269-276.

16. Kuribayashi, E. & Tatsuoka, F. (1975), "Brief Review
of Liquefaction during Earthquakes in Japan”, Soils
and Foundations, V. 15, 4, pp. 81-02.

17. Liou, C.P., Streeter, V.L. & Richart, F.E. (1976),
"Numerical Model for Liquefaction”, ASCE, Annual
Convention & Exposition, Philadelphia, 1976.
Erschienen auch in Jnl. Geotechnical Eng. Div., V.
103, GT6, 1977, pp. 589-606

N

]

»

5

il

~

I

©

>

18. Niigata Earthquake (1964), General Report on the
Niigata Earthquake of 1964. Editor-in-Chief: Kawasumi,
H., Tokyo Elestrica! Eng. College Press, 1969.



20.

N

23.

@

2

25.

o

26.

2

28.

29.

30.

S

>

~N

. Nishiyama, H. et al (1977), “Practical Method of

Predicting Sand Liquefaction”, 9th Int. Conf. SMFE,
Tokyo, V.2, pp. 305-308.

Seed, H.B. & Idriss, .M. {1967), "Analysis of Soif
Liguefaction: Niigata Earthquake”, Jnl Soil Mechanics
and Foundation Div.,, ASCE, V. 94, SM3, pp. 83-108.

. Seed, H.B. (1968), "The Fourth Terzaghi Lecture:

Landslides during Earthquakes due to Liquefaction”
Jnl. Soil Mechanics and Foundations Div., ASCE,
V. 94, SM5, pp. 1063-1122,

. Seed, H.B. & ldriss, LM. (1971), "Simplified Proce-

dure for Evaluating Soil Liquefaction Potentia
Jnl. Soil Mechanics and Foundations Div., ASCE,
V. 97, SM9, pp. 1249-1273.

Seed, H.B., Arango, I. & Chan, CK. (1975),
Evaluation of Soil Liquefaction Potential during
Earthquakes”, Report EERC 75-28, Earthquake Eng.
Res. Center. University of Calif., Berkeley, October.

Seed, H.B. (1976), “Evaluation of Soil Liquefaction
Effects on Level Ground during Earthquakes” ASCE
Annual Convention and Exposition, Philadelphia,
1976, Preprint 2752, pp. 1-104.

Seed, H.B. & Booker, J.R. (1977), "Stabilization of
Potentially Liquefiable Sand Deposits Using Gravel
Drain Systems”, Jnl. of the Geotechnical Div., ASCE,
V. 103, GT7, pp. 757-768.

Seed, H.B., Martin, P.P. & Lysmer J. (1976), “"Pore
Water Pressure Changes during Soil Liguefaction”,
Jnl. Geotechnical Eng. Div., ASCE, V. 102, GT4,
pp. 323-346.

Studer, J. (1977), "Dimensionierung von Erddammen
gegen Erdbeben”, Vortrag, Schweiz. Gesellschaft fur
Boden- und Felsmechanik, Bern, Nov.

Valera, J. & Donovan, N.C. (1976), "“Comparison
Studies of Methods for Evaluating Soil Liguefaction”,
ASCE Annual Convention & Exposition, Philadelphia,
1976, Preprint 2752,

Wong, R.T., Seed, H.B. & Chan, CK. (1975),
"Cyclic Loading Liguefaction of Gravelly Soils”,
Jnl. Geotechnical Eng. Div., ASCE, V. 101, GT6,
pp. 571-683.

Yoshimi, Y. & Kuwabara, F. (1973), "Effect of
Subsurface Liquefaction on the Strength of Surface
Soil”, Soils and Foundations, Jap. Soc. SMFE, V. 13,
2, pp. 67-81.

Adresse des Verfassers:

E.G. Prater, Ph.D.

Institut fiir Grundbau und Bodenmechanik
ETH - Honggerberg

8093 Ziirich




1097 PUBLICATIONS de

MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft fir Boden- und Felsmechanik
la Société Suisse de Mécanigue des Sols et des Roches

Herbsttagung 1977, 4. November, Bern

—  Session d'automne 1977, 4 novembre, Berne

L+ 30RMETHODEN ZUR UNTERSUCHUNG DES VERFLUSSIGUNGSPOTENTIALS

VN KOHASIONSLOSEN BODEN

VoI B. Trommer, Dipl.Ing. ETH

Ei 'LEITUNG

He e wird allgemein die Auffassung vertreten, dass ein
B lenelement wéhrend eines Erdbebens hauptsachlich
durch Scherwellen beansprucht wird, die sich vom Unter-
gru 1l her gegen die Oberfliche fortpflanzen. Dabei tre-
ten an einem Bodenelement folgende wichtige Charakte-
ris ken auf: (siehe auch Fig. 1)

e statische Vertikalbeanspruchung ist 0’, die Hori-
Atalbeanspruchung Ko . o'

— Nie dynamische Beanspruchung in Form von zyklischen
aubspannungen findet in horizontalen Ebenen ohne
wesentliche Drainage statt.

- Hauptspannungsrichtungen in einem Bodenelement
rotieren wahrend der zyklischen Beanspruchung durch

Erdbeben.
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Figur

Ideai... _rte isse fiir ein unter

der Erioberfliche wihrend eines Erdbebens

Durc" Laborversuche soll nun der Einfluss von dynami-

sche elastungen auf einzelne Bodenelemente untersucht

werd:. An solche Versuche sind die folgenden generellen

Anfc srungen zu stellen:

= D' Versuch soll die Verhéltnisse in der Natur mo-
glicnst gut wiedergeben.

~ ©  Probenvorbereitung und die Versuchsdurchfiihrung

50! an einfach und jederzeit Gberblickbar sein.

Ussen reproduzierbare Resultate erzielbar sein.

Eile tnspruchungen, die wéhrend eines Erdbebens in
ir:e'" odenelement auftreten, sind dreidimensional und
far 28 tiichen Ablauf sehr komplex. Es empfiehit sich,
‘isiec Versuchsdurchfiihrung diese Verhéltnisse zu idea-
smu'f; Im allgerneinen werden die Proben durch eine
26 I ige, Schubspannung beansprucht. Testversuche
%€ dass diese Vereinfachung zuldssig ist

5)03; \ '\u_ss'\gungspotemia\ nichtbindiger Boden hangt
Sind\ chiedenen Einflussgrossen ab. Die wichtigsten

— Die Lagerungsdichte, oder die relative Dichte des Ma-
terials.

— Die Amplitude der Wechselbelastung.

— Die Anzahl der aufgebrachten Schwingungen.

— Der Ueberlagerungsdruck ¢’ und der Seitendruckpara-
meter K¢

Weitere Parameter sind die Kornabstufung des Sandes, die
Partikelform der Korner, sowie der Sedimentationsverlauf
(Cementation) (Lit. 1) und die Spannungsgeschichte.
Heute werden hauptséchlich folgende Laborversuchsge-
rate benutzt, um das Verflissigungspotential eines nicht-
bindigen Materials zu bestimmen:

1. Der Schiitteltischversuch

2. Der dynamische Scherversuch (simple shear test)
3. Der dynamische Torsionsversuch

4. Der dynamische Triaxialversuch

Im weiteren sollen hier diese vier Methoden kurz be-
schrieben und ihre Vor- und Nachteile erwdhnt werden.

1. Der Schitteltischversuch

Miit dem Schiitteltisch wurden bisher nur wenige Ver-
suche gemacht, das Verfliissigungspotential von Sanden
zu bestimmen (Lit. 2, 3, 4).

Beim Schitteltischversuch wird ein beweglich gelagerter
Behdlter mit gesattigtem Sand homogener Lagerungs-
dichte gefillt. Auf die mit einer Plastikfolie luftdicht
abgeschlossene Probe kann ein Ueberlagerungsdruck auf-
gebracht werden. Beim anschliessend durchgefihrten un-
drainierten Versuch wird der Behdlter mit einem elektro-
nisch gesteuerten hydraulischen Kolben in vorbestimm-
ter Weise beschleunigt. Dabei werden der Porenwasser-
anstieg und die Deformationen mit eingebauten elektri-
schen Gebern an verschiedenen Stellen gemessen. Das
Schiitteltischverfahren hat folgende Vorteile:

— Es kénnen grosse Proben hergestellt werden. Der
Messinstrumenteneinfluss kann vernachléssigt werden.
Verschiebungen und Druckschwankungen kénnen ohne
Randstorungen beobachtet werden

— Das Beschleunigungsverhalten ist bei niedrigen Frequen-
zen in der ganzen Probe gleich. Das Verschiebungs-
und Spannungsverhalten der Probe ist das gleiche wie
das eines Bodenelementes in sitw wahrend eines Erd-
bebens (vergl. Fig. 2).

— Es besteht die Moglichkeit den Porenwasserdruckver-
lauf in einer ausgedehnten Probe zu untersuchen.

Es besteht die Maglichkeit in 2 horizontalen Richtun-
gen (evt. auch vertikal) gleichzeitig zu schitteln



Figur 2

beim d

Als nachteilig muss bemerkt werden, dass:

— die Investitionen an Ausriistungsmaterial sehr gross

sind.

die Produktionsrate klein ist.

— die Randbedingungen sorgfaltig beobachtet werden
missen. Neuere Untersuchungen haben z.B. gezeigt,
dass der Einfluss der auf der Probe aufgebrachten
Plastikfolie auf die Versuchsresultate eine Grossen-
ordnung bis zu 25 % erreichen kann.

Der Schitteltisch eignet sich gut fir Grundlagenunter-
suchungen. Firr die Ingenieurpraxis ist er jedoch im all-
gemeinen zu aufwendig.

2. Der dynamische Scherversuch (simple shear test)

Seed and Peacock (Lit. 5) entwickelten einen dynami-
schen Scherapparat (nach dem Typ von Roscoe), in dem
kubische Sandproben mit ¢’ konsolidiert werden. Eine
horizontale Deformation der Probe wird dabei verhindert.
Die Wahl der Probeform ist nach neueren Erkenntnissen
(Lit. 6) wichtig, da unerw(inschte Inhomogenitaten in
der Probe auftreten konnen. Durch das Aufbringen einer
horizontalen dynamischen Scherspannung simuliert man
in idealer Weise den Fall einer horizontalen Bodenschicht,
die durch Scherwellen eines Erdbebens erschittert wird
(siehe auch Fig. 2). Eine geeignete Testapparatur ist je-
doch schwierig herzustellen. Einige der grossten Probleme
seien hier kurz erwéhnt:

— Die Schubdeformation hat gleichmdssig Uber die ganze
Héhe der Probe verteilt zu erfolgen. Ein Absctieren
in einer Ebene ist unerwinscht.

Da im allgemeinen undrainierte Verhéltnisse interessie-
ren, muss die Probe in einem konstanten Volumen
eingeschlossen sein.

vertikalen Fldchen

werden, da sich sonst
den Probenecken erge-

— Die Schubspannungen an
missen gleichmdssig
Spannungskonzentrationen
ben.

— Die horizontale Schubspanriungsverteilung
rizontalen Ebenen

— Die Probenherstellung ist sehr schwierig

Vergleiche zeigen, dass die Resultate der dynamischen
Scherversuche gut mit den Féilen, bei denen Verflissi-
gung in der Natur auftrat, (bereinstimmen.

2

3. Der dynamische Torsionsscherapparat

Die Versuchszelle gleicht der Triaxialzelle, nur dass die

Beanspruchung der Probe nicht axial, sondern torsional

erfolgt (Lit. 7). Neuerdings werden auch ringférmige

Proben hergestellt, die unten einen kegelformigen Aus-

schnitt aufweisen, um eine homogene Scherspannungsver
tiber den ganzen Probenquerschnitt zu erzielen
o

4. Der dynamische Triaxialversuch (siehe Figur 3)

Der dynamische Triaxialversuch wurde zuerst von Seed
und Lee (Lit. 8) angewandt, um die Einflussgrossen, die
ein Verflissigen von Sand charakterisieren, zu studieren.
Dank der Einfachheit und der grossen Verbreitung der
Triaxialversuche ist der dynamische Triaxial-
zu dem am meisten angewandten dynamischer
geworden.

Figur 3
Ansicht der Versuchsanlage fiir dynamische Triaxialversuche
am IGB, ETH Zirich

Eine zylindrische Bodenprobe wird unter einem allseitigen
Druck ¢ konsolidiert. Anschliessend wird diesem Druck
eine dynamische Vertikallast von * Uberlagert, und

gleichzeitig der seitliche Druck variert.
Die maximale Schubspannung 7 einer Ebent
gesattigt,

von 45° auf und betragt + Idp-
2

50 kann — da eine Steigerung des allseitigen Druckes in
der drainierten Probe keine Aenderung der effektiven
Spannung zur Folge hat — auf die Variation des Seiten-
druckes verzichtet werden, und die ganze Schwingung
agp Uber die vertikale Last eingeleitet werden (siehe
Fig. 4). Aus apparativen Griinden ist dieses Vorgehen
bedeutend einfacher.

Wenn auch dieser Versuch relativ einfach durchzufiihren
ist, so darf nicht Ubersehen werden, dass die Spannungs-
verhéltnisse, die in der Natur bei Erdbeben auftreten
(siehe Fig. 2), beim dynamischen Triaxialversuch nur
naherungsweise simuliert werden. Folgende Punkte erfor-
dern spezielle Beachtung:

— Nur bei isotrop konsolidierten Proben kann eine
symmetrisch wechselnde Schubspannung erzeugt werden,
wie sie in der idealisierten Natur vorkommt.

— Bei der isotrop konsolidierten Probe treten aber beim
dynamischen Triaxialversuch andere Spannungsverhalt-
nisse auf als sie in der Natur oder im dynamischen
Scherversuch auftreten. So rotiert beim dynamischen
Triaxialversuch die Richtung der maximalen Haupt-
spannung Uber einen Winkel von 90°, anstelle von



beibehdlt. Diese sogenannte “total liquefaction’ tritt aber
nur bei extrem gleichférmigen, gesattigten Sanden auf.
Bei besser abgestuften, nichtbindigen Materialien kann
. -—0 sogenannte "‘cyclic mobility” auftreten. Der Porenwasser-
druck braucht in diesem Fall nur einmal kurz das Niveau
des Seitendruckes zu erreichen und kann spater wieder

a

‘h

? o abfallen (siehe Fig. 6).
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S beim dynami Tri

etwa 0°-40° im idealen Freie-Feld-Fall. Beim dy-

n: ischen Triaxialversuch ist zudem die maximale

Sc iubspannung gleich der halben eingeleiteten Wechsel-

sp-nung. Der seitliche Druck ist einmal in einem

he sen Zyklus die maximale, im anderen halben Figur 5

Zy“lus die minimale Hauptspannung. )
PigRannung Dynamischer Triaxialversuch an Quarzsand

- W beim dynamischen Schubversuch treten auch hier
Eirspannungs- und Reibungsprobleme an den Proben-
er on auf.

En \/rgleich zwischen den Resultaten des

Tria». Iversuchs und denen des dynamischen

versuchs zeigt den Einfluss der obenerwahnten Abweichun-
gen . 7 idealen Spannungszustand. Bei beiden Versuchen
wird er Verflissigungswiderstand nach der Anzahl Schwin-
nE - bestimmt, die bei bestimmten Spannungsverhdlt-
nisse: zur Verfliissigung fihren. Eine Untersuchung

(Lit. 1) hat ergeben, dass die Resultate der dynamischen
Sche: -rsuche mit den Werten im Feld gut korrespon-
dieren, wahrend die kritischen Schubspannungen, die aus
dem - /namischen Triaxialtest erhalten werden, mit dem
Korre tionsfaktor 0.7 zu multiplizieren sind, d.h.
Tkritrjax = 0.7 0Odp . Bei diesem Korrelationsfaktor

6= 6, = B0 kg/cm? Gdp = £ 60 kg/cm?
o = 5.0 kg/em?

2
Nangc | es sich um einen Wert, der durchaus theoretisch
begri bar ist.

Fir Triaxialversuches

= ' Verlauf des Porenwasserspannungsanstieges am
unteren Ende der undrainierten Probe

-t der Probe.
N E der Axialspannung * odp.
:!" F 5 st das Ansteigen der Porenwasserspannung u
Ll;‘ : Hohe des Seitendruckes 03 deutlich zu erkennen.
" Definition ist eine Probe verfliissigt, wenn der Po-
M. sserdruck das Niveau des Seitendruckes erreicht hat Figur 6
"W eses wahrend der weiteren Schwingungen konstant Dynamischer Triaxialversuch an Filtersand



Nennerswerte Scherdeformationen treten erst auf, wenn
die Porenwasserspannung etwa 60 % ihres Endwertes er-
reicht hat. Wenn die axiale Deformation der Probe ein
gewisses Mass (iberschireitet, entstehen Einschnirungen,
welche ihrerseits auf entstehende Inhomogenitaten hin-
weisen. Nach dem Eintreten der Einschnirung der Probe
werden deshalb die germessenen Resultate fraglich (Lit.
1, 9). Um das Jynamizche Verhaiten eines bestimmien
Materials, dh. sein Verfiussigungspotential zu bestimmen,
sind mehiere solche dynamische Triaxialversuche erforder-
lich

Fig. 7 zeigt am Beispiai cines Filtermaterials einer marok
kanisihen Sperrstelie dis Abhdngigkeit zwischen aufge-
brachter Amplitude (+ odp} und der erforderlichen An
zahl Schwingungen um eine Probe zu verflissigen, dies
fiir verscniedene Seitendriicke 0. Die Lagerungsdichte
war fir alle Versuche gleich. Sie lag beim Proctoroptimum.

Yas Verhdltnis Ko = %,_‘ betrug fir alle Versuche 1.
Oas Diagramm t deutlich erkennen, wie die Verfll
gungsernpfindlichkeit dieses Materials mit zunehmender
Amplitude gdp zunimmt, und mit zunehmendem Seiten-
druck 6 abnimmt.

wesultate von dynamischen Triaxialversuchen

O = 4.0 kg/em?

Figur 8

Resultate vor dynamischen Triaxialversuchen mit anisotrop
konsolidizrter Proben

Aehnliche Versuchsserien sind im weiteren erforderlich,
um die anisotropen Konsolidationsverhaltnisse zu berick
sichtigen. Fig. 8 zeigt die Abhangigkeit zwischen aufge-
brachter maximaler Deviatorspannung und der Anzahl
Schwingungen, die eine Probe verfliissigen fiir verschie-
dene Verhaltnisse von K¢. Der Seitendruck und die La-
gerungsdichte des Materials waren dabei fiir alle Versu-
che gleich. Aus verschiedenen, wie in Fig. 8 dargestell-
ten, Diagrammen werden schliesslich Auszlge erstellt, dis
die kritischen zyklischen Schubspannungen in Funktion
des Seitendruckes ¢’ flr verschiedene Konsolidationsver-
héltnisse und verschiedene Anzahl Schwingungen angebe )

Fig. 9 zeigt am Beispiel des gleichen Filtermaterials, welche
maximalen Schubspannungswerte Wechselbelastungen (2.6,
in den ersten 2 Schwingungen) in diesem Material indu-
zieren missen, damit 5% Dehnung oder Verflissigung
entstehen.

7 =032
t o
<] / ox <0176
= ~ =00
= 30
]
LT
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o ‘ )
3 20 0 50 o oo
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Figw 9

Zyklische Spannungsbedingungen, bei denen eine Probe nach
2 Schwingungen verfliissigt

Heute haben sich dynamische Versuche zur Bestimmung
des Verflissigungs- und des Deformationspotentials fest
etabliert. Die Resultate von Untersuchungen, die in ver-
schiedenen Labors durchgefiihrt werden, sind vergleichba™.
Trotzdem darf nicht vergessen werden, dass die seridse
Versuchsdurchfiihrung und -auswertung viel Erfahrung
und Fingerspitzengefiihl voraussetzt. Es zeigt sich aber,
dass diese neuen Versuchsmethoden zusammen mit der
rechnerischen Untersuchung heute eine wesentlich besser?
Beschreibung eines Bodens unter Erdbebenbelastung zu-
lassen, als dies mit herkémmlichen Methoden der Fall
war.
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CALCUL DYNAMIQUE ET RISQUE SISMIQUE D'UNE DIGUE:

:XEMPLE D’APPLICATION

ar M. Balissat, B. Blanc et C. Bossoney

NTRODUCTION

ces problémes on s'est efforcé de répondre

8l “onnaitre le risque sismique et savoir le définir
b)

proche du compor-

Le apleau 1 rappelle la marche & suivre de la méthode.

Celle-ci comprend deux étapes
de définir
2. L'étude dynamique proprement dite qui consiste a
les résultats d’un modéle mathématique et

effectués sur des échantillons soumis a un
de contraintes équivalent.

COMPILATION DES SEISMES
HISTORIQUES  REGIONAUX.

~ETUDE DE L'EFFET SPACIAL DU SEISME
~CHOIX DES REGIONS SEISMOTECTONIQUES.

DEFINITION DU RISQUE AU SITE

ETUDE DYNAMIQUE

ACCELEROGRAMME

CONTRAINTES ~ STATIQUES
CARACTERISTIQUE

INITIALES

l

COMPARAISON , EVALUATION DES RISQUES

Tableau 1: ETUDE DU RISQUE SISMIQUE

2. ETUDE DU RISQUE SISMIQUE




Fig. 1: Plan et coupe principale du barrage



Ces zones sont appelées provinces séismotectoniques
g. 2.
Au Maroc on voit trés clairement que |'activité séismique
pour l'essentiel associée aux systémes montagneux
«'dge alpin, chaine du Rif, en bordure de la Méditerra-
‘e, et domaine atlasique qui s'étend en direction grossié-
=ment NE-SO depuis la Méditerranée jusqu'a I'Atlantique
cans la région d'Agadir.

_a zone de la Meseta que ces systémes montagneux en-
idrent a été peu affectée par I'érogénése alpine et est
atiguement aséismique.

o5 limites séismotectoniques sont donc au Maroc rela-
vement faciles & tracer.

zule la province séismotectonique atlasique est représen-
ée sur la carte. Les autres provinces sont trop éloignées

u trop peu séismiques pour influencer le site de maniére
gnificative.

‘eci étant fixé, il est maintenant nécessaire de connaitre
2 loi de fréquence des séismes dans la province séismo-
lectonique atlasique. Pour cela on a admis que I'activité
dismique suivait la loi de Gutenberg/Richter, Log N =

- bM, qui relie le nombre de séismes observés pendant
Ine certaine période & leur magnitude. L'ajustement de
-ette loi & I'ensemble des données fournies par les cata-
logues pour la zone atlasique permet de déterminer les
coefficients a et b.

| est évident que la validité statistique de la loi ainsi
définie dépend étroitement de la taille de I'échantillon,
‘est-a-dire du nombre d’années d'observation, du degré
de séismicité de la zone et de la qualité de I'information,
qui doit étre compléte, au moins dans un certain inter-
valle de magnitudes.

On est confronté 13 a un des aspects les plus critiques
de ce genre d'études de risque, car la loi de fréguence
est généralement utilisée dans un domaine de magnitudes
carrespondant a des événements rares ou méme encore
inobservés, bien que possibles.

Enfin, il est nécessaire de fixer une magnitude maximum
dont la valeur soit compatible avec le potentiel séismo-
génétique de fa zone tel qu'on peut 'estimer sur la base
de considérations tectonigues et par comparaison avec
d'autres régions du globe.

Fig. 2:
Seismicité du maroc

MAGNITUDE (RiHTer) 10001975 M =
-49

5-59

adoptée pour la zone séismo-

séismotectonique influencant le site étant main-
tenant par ses limites géographigues et sa loi de
fréquence, une relation exprimant I'atténuation de I'in-
tensité séismique avec la distance nous est nécessaire
pour établir la loi de fréquence du site. En effet, bien
qu’on admette gu‘en tous points de la province séismo-
tectonique, la probabilité d'un séisme de magnitude don-
née soit la méme, I'effet au site sera différent si le séis-
me se produit & 10 km ou & 100 km de distance (fig. 4).

Ce que nous montrent les cartes isoséistes établies pour
deux événements survenus dans la province séismotecto-
nigue atlasique.

K)ﬁ
I

A= SEISME /AN/ km'

* A =-0.85-106M

. AN

3

MAGNITUDE

Vi Vi Vi ]

X XI
INTENSITE (MSK)

Fig. 3:  Zone seismotectonique atlasique
fréquence moyenne des séismes



ISOSEISTES DU SEIME ISOSEISTES DU SEISME

10 MAI' 1950 20 AVRL 1955
Fig. 4:  Cartes isoséistes (intensités MSK)

Uh séisme d'intensité | = VII au foyer,
une courbe isoséiste représente zone a
I'intérieur de laquelle une donné ou

supérieur a été ressentie.

Il existe de nombreuses semi-empiriques du
phénomene d'atténuation. utilisée dans cette
étude fait intervenir tels que la profon-
deur du foyer et le coefficient d'absorption (relation de
Koevesligethy-Sponheuer). Il s'agit 1a de paramétres régio-
naux, variables a I'intérieur d'une méme province séismo-
tectonique, et que le dépouillement des cartes isoséistes
permet de déterminer.

Pour le calibrage de la loi d'atténuation a utiliser, nous
ne disposions que des cartes présentées, ce qui est trés
peu.

Io= INTENSITE A L' EPICENTRE
s = DISTANCE AU FOYER
h = PROFONDEUR DU FOYER
o = COEFFICIENT D’ABSORPTION
* = POINTS REPRESENTATIFS
DES SEISMES MAROCAINS
OE 1950 ET 19t

Io=1=31og-+3(s-hllog

Fig. 5:  Courbes d’atténuation utilisées

calculs trois courbes
valeurs de h et
et en leur attribu-

Aussi avons-nous utilisé
d'atténuation, en prenant
représentatives pour 13
ant des poids différents

La relation d‘atténuation des intensités séismiques avec
la distance permet de passer de la loi de frequence régio-
nale 3 la loi de fréquence locale (au site) grace a une
simple intégration numérique.

On obtient ainsi la courbe période de retour - intensité
au site (fig. 6).

A partir de la courbe le séisme de projet est sélectionné
sur la base de sa probabilité d'apparition définie a priori.

Fig. 6: Courbes intensité au site-période de retour

Ici on a choisi le séisme ayant une période de retour de
1000 ans. Compte tenu d'une durée économique de
I'aménagement de 50 ans, on aura ainsi une probabilité
de dépassement d'environ 5% ce qui est parfaitement
admissible.

Bien qu'il existe dans la littérature de nombreuses rela-
tions permettant de transformer les intensités en accélé-
rations, une véritable corrélation est difficile a discerner.
En choisissant une relation raisonnablement conservative
on obtient une accélération de pic de 0,17 g pour le
tremblement de terre caractéristique.

3. CHOIX D’UN ACCELEROGRAMME
CARACTERISTIQUE

Pour I'ingénieur chargé du calcul, un tremblement de
terre est un phénomeéne ondulatoire complexe que I'on
réduit - faute de mieux - & un accélérogramme obtenu
en un point donné de la surface. Il faut donc, a partir
des renseignements fournis par le séismologue, reconsti-
tuer I"accélérogramme le plus dangereux pour la structure
envisagée.

Le moyen le plus simple est
me historique tel que celui
I'ajuster par homothétie

de maniére a obtenir la

tude maximum désirées.

est que I'on n’est pas sCr
défavorable! 1l faut ainsi
cité d’un accélérogramme. Le
de construire son spectre de

séisme le plu
de I'effica-
courant est

Ce spectre est défini par I'accélération d'un oscillateur
harmonique a un degré de liberté, pour un pourcentage
d’amortissement critique donné. Pour chaque fréquence
propre de I'oscillateur on obtient une accélération maxi-
mum. L'enveloppe des accélérations maximum est la
courbe cherchée.



Fig. 7:
Accélérogramme du_séisme du 18 mai 1940
& El Centro (daprés Newmark)

Fig. 8:
Specire de réponse de la N.RC.
pour un pic d'accélération de 1.8

synthétique obtent
spectre de réponse de la
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Fig. 10: Comparaison des spectres de répons
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peut ainsi obtenir
de séises
(fig. 8).

A partir de cetle enveloppe on peut reconstruire artifi-
ciellement un accélérogramme ¢! que I'oscillateur harmo-
nique ait, pour chaque fréquence propre, une réponse
égale au spectre donné. C'est cette méthode qui a été
retenue pour notre étude. Nous avons adopté le spectre
de réponse proposé par la commission américaine de con-
trole des centrales nucléaires (Nuclear Regulatory Com-
mission). L'accélérogramme généré (fig. 9) a été comparé
pour contrdle avec le spectre origine (fig. 10). On cons-
tatera la bonne concordance pour différents taux d'amor-
tissement avec les courbes données.

d'un grand nombre de
ayant les mémes caracté-

4. ANALYSE DES CONTRAINTES STATIQUES

L’ensemble de I'analyse a porté sur une section transver-
sale de la digue subdivisée en 132 éléments finis. Cette
subdivision, bien qu’assez grossiére pour un ouvrage de
plus de 100 m de hauteur, a cependant permis de res-
pecter le zonage des différents matériaux. La digue repo-
sant sur un rocher de fondation sain, de module élevé,
on n'a pas cherché a modeler celui-ci pour I'incorporer
dans le réseau d'éléments finis. La base du modeéle est
donc constituée par la surface du rocher.

Le calcul des

du programme

crit ailleurs (réf. 1.2) pour que nous nous abstenions de
le présenter en détail qu'il utilise
une loi des matériaux type hyperbolique
{modéle de Kondner) et une de calcul incré-
mentielle associant & chaque itération un module de dé-
formation tangent, fonction de

(07, 03) et de la résistance (c,

Ce programme convienl bien au calcuil des contraintes

dans les remblais car il permet de simuler les étapes de

]

la constriiction en progressant couche par couche jusqu'a
profil final de I'ouvrage.

stati-

d'écoulement permanent, niveau max. norrmal

retenue

En toute rigueur il eut faliu considérer pour le premier
de charge les caractéristiques non drainées des maté-

a faible perméabilité et réserver au deuxiéme cas
charge les caractéristiques drainées de ces miémes ma-

Pratiquement, on a été conduit a utiliser dans

deux cas des paramétres moyens sur la base d'essais
non drainés (triaxiaux) et drainés (oedométres). Ce rnode
de faire était justifié par le nombre restreint de résulta
d'essais dont on disposait. D’autre part, on est intéres:
avant tout aux contraintes statiques et le résultat d'un

calcul de contraintes est peu sensible & une variation

d'ensemble des modules de déformation.

Pour le 28 cas de charge, on s'est contenté d‘ajouter aux
contraintes effectives obtenues a la fin de la construction
les forces de sous-pression et de percolation dues au ré-
gime d'écoulement permanenit. Les résultats d'un tel cal-
cul apparaissenit dans les fig. 11 (déplacements) et 12
(contraintes). A titre indicatif, relevons que les contrain-
tes maximum sont atteintes dans la zoneamont des
filtres aussi bien pour la contrainte normale (22 kg/cm?2)

la contrainte de cisaillement (10.3 kg/cm?2)

rien d’étonnant si I'on considére I'important

de charge du noyau relativement déformable

filtres plus rigides

5. DETERMINATION DES PARAMETRES
DYNAMIQUES

Une fois I'état de contrainte statique initial connu, il est
possible de passer & la détermination des parameétres dy-
namiques des matériaux.



A cet effet, on a admis les courbes expérimentales éta-
cs par Seed et Idriss (réf. 3) et Idriss et al (réf. 4)
(,.r deux sols types (argile saturée et sable). La loi de

yeriation du module de cisaillement G et du rapport

@ amortissement critique D étant ainsi fixée, il restait &

¢ :erminer le module de cisaillement maximum Gmgax &

faible déformation (y < 107* %} pour chacun des
122 éléments. La relation utilisée a été celle de Hardin

e: Droevich (réf. 5 qui fait appel & I'indice des vides e,

sntatif de la compacité du matériau, et & la con-

"
twmte principale moyenne ¢'m dérivée directement du
caleul par éléments finis,

¢ MODELE MATHEMATIQUE

n sait que le comportement des sols est régi par des
courbes contrainte - déformation fortement non linéaires.
2= plus, un chargement cyclique produit une dissipation
«'énergie; cette dissipation augmente avec la déformation.
| serait deés lors nécessaire d’utiliser une méthode incré-
nentielle pour le calcul dynamique de la digue, méthode
qui modifierait les matrices du systéme a résoudre a cha-
ue pas. Mais cette méthode conduirait & des temps de
calcul beaucoup trop élevés pour les problémes d’usage
ourant. Aussi Seed et Idriss (réf. 4) ont-ils développé
ne technique de calcul simplifiée dite de “I'équivalent
linéaire”. C'est cette technique qui est utilisée par le
ogramme QUAD4

Tans la méthode de “I'équivalent linéaire” on calcule les
_ontraintes et déformations & I'aide d'un modeéle linéaire-

ment élastique. Le module de cisaillement G et le rapport
amortissement critique D sont déterminés pour chaque

éiément en fonction d'une déformation de cisaillement
squivalente” correspondant au 65 % de la déformation
raximum.

partir de ces déformations et des courbes expérimen-

ales donnant les valeurs du module de cisaillement et du
apport d’amortissement critique en fonction de la défor-
iation, le programme adapte en une série d'itérations

es modules et les amortissements jusqu’a ce que |'écart
ntre deux estimations successives soit raisonnable. Dans
notre cas, aprés cing itérations, I'écart entre les deux
‘erniéres était toujours inférieur & 3,5%. De plus, 3
haque itération, le programme QUADA4 intégre numéri-
quement le systéme d’'équations différentielles dans le
amps. Le systéme différentiel est discrétisé dans |'espace
selon la technique des éléments finis.

e réseau choisi 3 cet effet était en tout point semblable
1 celui du calcul statique. En particulier, le barrage repo-
ant directement sur le rocher, nous avons pu admettre
jue la base de celui-ci était rigide et directement excitée
dar I'accélérogramme du séisme. On a donc appliqué
imultanément l'accélérogramme choisi a tous les points
de la base.

. CALCUL DES SOLLICITATIONS DYNAMIQUES

QUADA4 fournit les

: aux différents noeuds,
ainsi que les maximales pour
“haque élément. possible d'obtenir I'his-
oire des contraintes dans le temps pour certains éléments
“hoisis a |'avance. C'est ce que représentent les fig. 13

2t 14 pour deux éléments de |la zone saturée, suscepti-
oles de développer de fortes pressions intersticielles lors
de sollicitations dynamiques. Un examen attentif de ces
“ourbes permet de voir que le domaine des fréquences

A chaque itération, le

Fig. 11: Déplacements
Cas de charge: retenue max. et écoulement
permanent

Fig. 12: Contraintes
a5 de charge: retenue max. et écoulement
permanent
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Fig. 13: Evolution dans le temps de la contrainte de
cisaillement | élément 122
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la contrainte de

prédominantes va de 05 & 2 Hz environ, ce qui est ty-

pique pour un ouvrage carmmi= une digue. La contrainte
de cisaillement dans le plan horizontal Txy qui est pra-

tiquement identique a la contrainte de cisaillement maxi-
male (cf. 9.1) atteint environ + 2,2 kg/cm? & la base



des filtres (élément 123)
+0,7 kg/cm? dans le noyau
flete bien la différence de

ne dépasse pas
122), ce qui re-
matériaux.

Relevons enfin que pour une accélération maximale & la
base de 0,17 g on a obtenu un pic #'accélération de
0,32 g au sommet de la ce qui correspond 3 un
facteur d’amplification de

8. ESSAIS DE LABORATOIRE

L'analyse en laboratoire a comporté une série d'essais
triaxiaux cycliques non drainés sur deux matériaux :
sable alluvionnaire du filtre fin et limon argileux du
noyau. Les raisons d'un tel choix étaient les suivantes

a) Ce sont essentiellement des matériaux fins qui sont
susceptibles de générer des pressions interstitielles éle-
vées sous une charge dynamique. On a vu que dans
le cas d'un sable la pression interstitielle peut augmen-
ter jusqu'a égaler la pression de confinement et con-
duire a un phénoméne de liquéfaction. Dans le cas
dun limon argileux, on peut enregistrer des déforma-
tions plastiques importantes accompagnées d'une perte
de résistance au cisaillement.

b) Les matériaux comportant des éléments de gros dia-
metre (en général supérieurs & 10 mm) ne peuvent
pas étre analysés en laboratoire du point de vue dyna-
migue. On en est donc réduit, pour les enrochements,
& prédire leur tenue sur la base d'essais de déforma-
tion statiques (triaxiaux, oedométres) et de perméabi-
lité.

Tous les essais ont été faits sur des matériaux compactés

4100 % au moins de la densité Proctor Standard. Les

caractéristiques géotechniques des matériaux étaient ainsi

les suivantes

Tableau 2: Can

ctéristiques géotechniques des matériaux
inés

ut
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3
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Fig. 15: Filtres: nombre de cycles N provoquant la rupture
en fonction du rapport 0gp/03 ke = 1

Teyel (kg-en?)
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CONSOLIDATION SUR LE
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Fig. 16: Filtres: état de contraintes provoquant la rupture
en 5 cycles

e Teyel 7 Trupture
10
Matériau Classification Proctor Standard | Limites d’Atterberg
uscs Ydmax Wopt [ WL Wp  Ip
tm-3 % | % % % . 10
o8
Sable
alluvionnaire sw-sp | 1,90 ns |- - -
008 - 5 mm O
Limon argileux cL 165 212 | 431 28 203 e - aee e
o - i 2000 0u
On a procédé & des essais & consolidation isotrope o
(ke = 1) et anisotrope (k¢ = 1,5 et 2) sur les échantil: a Bs %) o aET1%)
lons de sable. Tous les essais de charge cyclique ont été P N P S
conduits pour une fréquence moyenne F = 0,7 Hz du P L el :m‘
e A ) e a3
déviateur pulsé + ogp. A titre d'exemple, on a représenté 7 T

sur la fig. 15 les résultats des essais isotropes (k¢ = 1),
en indiquant le nombre de cycles N provoquant la rup-
ture en fonction du rapport 0gp/03. Il est utile de pré-
ciser ici que la rupture est définie comme I'apparition
du phénoméne de liquéfaction (en anglais : “initial lique-
faction”) ou d’une déformation axiale excédant 5%. Les
résultats des essais anisotropes ont été exploités d'une
maniere analogue.

Si I'on se transporte dans le plan potentiel de rupture
de I'échantillon, on peut, pour chaque condition de con-
traintes statiques, définir le rapport = des contraintes de
consolidation (7fc, ofc). Et pour un certain nombre de
cycles N choisi & priori (par exemple 5), calculer la con-
trainte de cisaillement cyclique Tcycl qui, superposée aux
contraintes statiques, conduit a la rupture. C'est une telle
représentation qui apparait dans la fig. 16.

Fig. 17: Noyau: nombre de cycles N provoquant une
déformation en fonction du rapport
Teyel! Trupture

Les échantillons de limon argileux n'ont été consolidés
que de facon isotrope (k¢ = 1), car il a fallu se limiter
@ un minimum d'essais pour des raisons techniques (diffi
culté de saturation des éprouvettes). On a représenté en
fig. 17 le nombre de cycles N provoquant une déforma-
tiom de 1, 2 ou 5% pour un rapport donné entre la
contrainte de cisaillement 7¢ycl et la résistance au cisail
lement statique Trypt. On peut ainsi s'apercevoir que les
déformations plastiques interviennent généralement peu
avant la rupture, et non pas, comme on aurait pu le
penser, au fur et & mesure des sollicitations cycliques.

N



9. COMPARAISON ENTRE CALCULS ET ESSAIS
g Zones & potentiel de liquéfaction

Ure fois les essais de laboratoire achevés, on a

4 la comparaison, pour plusieurs éléments, entre
ciations dynamiques calculées et les résistances

C=ite comparaison n'est pas immédiate dans la mesure
ol les essais ont été conduits avec une procédure stan-
dard simplifiée qui ne correspond pas en tout point aux
conditions réelles.

les sollicitations réelles
de la notion de “cycles

& décomposer la réponse apériodi-
«ue d'un élément en somme de cycles périodiques de
cifférentes amplitudes, et de les comparer aux cycles de
1"éme amplitude et de conditions initiales semblables
provoguant la rupture.

i a fallu également faire une hypothése sur le plan le
nlus défavorable pour le cisaillement dynamique. Ainsi
I'on observe la partie centrale de la digue (noyau et
filtres) on s'apercoit que l'inclinaison moyenne de la
ontrainte de cisaillement maximale est proche de I'hori-
ontale. Ceci apparait clairement dans la fig. 18 ol i'on
4 dessiné la variation dans le temps de I'angle de la con-
ainte dynamique principale (01) gyn pour un élément
du noyau. On peut donc admettre, en hypothése simpli-
catrice, que la direction la plus défavorable pour le
cisaillement dynamique est horizontale.

Fig. 18: Evolution dans le temps de l'angle entre
(O1)ayn et laxe x/élément 122

Fig. 19: Filtre amont: contraintes statiques préexistantes

Une fois cette hypothése établie nous avons considéré
I'ensemble des éléments constituant le filtre amont. La
fig. 19 représente I'état des contraintes statiques préexis-
tantes oy et Txy pour le cas de charge “lac plein, ré
me permanent” (courbes no 1), ainsi que pour un cas
limite correspondant & une “retenue abaissée’ avec noyau
et filtre encore saturés (courbes no 2). Si I'on se référe
ala fig. 20 on s'apercoit que le rapport & des contrain-
tes statiques est sensiblement différent d’un cas de charge
a l'autre. Pour I'éiément supérieur (no 128) on a calculé
une contrainte dynamique maximale de 0,77 kg/cm?
aprés environ 8 s d'excitation dynamique. En transfor-
mant la contrainte dynamique maximale dans le plan de
rupture en déviateur cyclique agp et en se rapportant &
la courbe d'essai (voir fig. 156) on peut constater que la
liquéfaction peut étre amorcée pour N < 2 cycles. Le
nombre de cycles ““équivalents” correspondant au pic de
contrainte dynamique est de I‘ordre de 2,4. On a donc
une zone que |'on peut qualifier ""a potentiel de liqué-
faction” au sommet du filtre amont. Il faut toutefois se
rappeler que le cas de charge considéré est un cas limite,
car la probabilité de voir un événement sismique majeur
concourir avec un abaissement complet de la retenue est
pratiquement nulle. Pour le noyau une comparaison ra-
pide des contraintes statiques et dynamiques avec les
résultats des essais a permis de s'assurer qu'il n'y avait
aucun danger de rupture

CONTRANTE Toyey  CAUSANT
RUPTURE EN 5 CYCLES €T
an caLcuLee

R

Fig. 20: Filtre amont . comparaison des contraintes de
cisaillement calculées et mesurées

9.2 Déformations plastiques

En I'absence d'essais, il n'est pas possible d'estimer le
potentiel de déformations des massifs d’appui. On peut
cependant s'attendre a ce ces déformations soient
trés inférieures & celles

son volume étant trés

semble de la digue, ses ne peuvent jouer
qu'un réle négligeable sur le comportement de I'ouvrage

Il reste ainsi le noyau. En passant en revue tous les élé-
ments qui le constituent on a cependant pu remarquer
qu’en aucun cas le rapport entre la contrainte de cisailie-
ment dynamique maximale et la résistance statique au ci-
saillement ne dépassait 0,57. En se reportant a la fig. 17
on peut constater qu’il faut un nombre de cycles supé-
rieur a 10 pour engendrer une déformation de 1%. Le
nombre de cycles “équivalents” a la sollicitation dyna-
mique étant dans ce cas aussi de |'ordre de 24 on a pu
conclure qu'un séisme tel que celui utilisé ne provoquera
pas de déformation appréciable du noyau.



9.3 Mesure de la stabilité de I'ouvrage

La synthese du calcul
ratoire nous a perrnis
liquéfaction.

de labo-
potentiel de

10. CONCLUSIONS

Cependant plusieurs problémes restent ouverts:
Au niveau du modéle, quelle est résul-
tats des hypothéses formulées ? La
portement non linéaire est-elle suffisante ? Les hypo-
théses des déformations planes, de la base rigide ne sont-
elles ? L'effet de filtre du réseau de
de |'eau
Enfin la

Ainsi la méthode utilisée représente la synthése des déve-
loppements les plus récents dans ce domaine. Sa nécessité
provient de la recherche d'une plus grande sécurité et de
la construction d'ouvrages dans des zones de forte séismi-
cité.
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E:SAIS DYNAMIQUES SUR MODELES REDUITS

por Prof. Ing. E.

Dr Ing. M. Dynamique ISMES

les principes de similitude mécanique a respecter pour
| reproduction des modéles dynamiques ne s'écartent,
en principe, pas des modéles statiques et, notarmment,
c2s modéles géomécaniques, méme si |'influence de cer-
tains parametres est assez différente dans les deux cas.

L effet, aprés avnir fixé les rapports de référence fon-
damentaux des longueurs et des contraintes
L a
A= — 0 e
L a

1 a immédiatement |'échelle des poids spécifiques

gLt
po ot
Y oL

on!

« I'échelle des forces concentrées

£n outre, on doit tenir compte d'un troisiéme degré e
I'yerté qui est propre aux phénomeénes dynamiques, mais

est justement sous un tel aspect que le respect des
principes de similitude peut devenir beaucoup plus com-
lexe.

Fn principe, en tenant compte que I'on travaille sur une
irface équipotentielle du champ de gravitation, il en
dérive que le rapport d'échelle des accélérations relatives
sste inchangé (g/g’ = 1). Si, d'un point de vue pratique
catte relation enléve au systéme le troisiéme degré de
I'berté, elle n'exclut d'autre part pas du tout les impli-
ations relatives; en effet, de la relation précédente, il
clérive la formule suivante :

-2
g LT
T =vx

Jne telle relation lie I'échelle des temps & celle des lon-

ueurs, elle peut touiefois étre considérée comme vala-

le dans la mesure ol |'on travaille en domaine élastique;
as du tout par contre lorsque les processus déformatifs

e déroulent éminemiment en domaine visco-plastique,

e qui se vérifie - par exemple - dans une mesure impor
ante dans les terrains de fondation

Jans les processus de glissement visqueux, comme il est
dien connu, en domaine lamineux, la vitesse relative en
re deux surfaces unitaires & distance unitaire est linéal-
“ent proportionnelle aux contraintes tangentielles appli-
juées.

Des essais de |'auteur sur des systémes trés visqueux,
tels que les argiles trés humides, laissent supposer que
la vitesse de glissement est plutdt proprotionnelle a la
racine carrée de la contrainte tangentielle appliquée

(v = K +/a7). Relation qui est en contraste avec les

précédentes, du moins si I'on maintient, & juste raison,
K/K" =1 (K = coefficient de viscosité).

De plus, si I'on

lité oedométrique

interstitielles, les

pliqués qu’ils

grandeurs fondamentales;

ble quelles obéissent & des lois de similitude trés com-
plexes et tout a fait différentes par rapport a celles
exposées ci-dessus.

n modéle & I'échelle 1:1
ent fiable.

Par conséquent, ce n’est gu’
qui donnera un résultat wra

Se référant aux problémes en cours d'examen, il faut, par
exemple, tenir compte du fait que le coefficient d'amor-
tissement d'un sol de fondation est bien sr trés influen-
cé par ses caractéristiques visco-plastiques.

Négligons pour le moment, pour les motifs exposés, la
recherche sur modéle de barrages en terre, il reste a con-
sidérer les barrages en béton, particuliérement les barra-
ges-volite, placés en général sur fondation rocheuse et
qui représentent par conséquent des systémes structure-
fondation-réservoir assez élastiques.

Dans les cas les plus optimistes, on dispose de I'enregis-
trement des séismes locaux, interprétés par leur spectre,
mais on connaft tres peu les lois de propagation du
séisme, surtout pour la définition des conditions limites
(phase et intensité) le long du contour du barrage.

IJne recherche qui pourrait mieux nous renseigner serait
de reproduire sur modéle une masse assez grande du
massif rocheux et I'utiliser pour transmettre I'effet d'une
petite explosion appliquée assez loin, de maniére a pou-
voir enregistrer le domaine de propagation des ondes
vibratoires dans la masse et au contour du barrage-mo-
dele (fig. 1)



Fig. 1: Schéma d'un modéle de grandes dimensions d petite
échelle pour études de diffusion des ondes dynamiques
obtenues par explosion afin de mieux définir les con-
ditions & adopter au contour du modéle.

En ce moment, on ne peut pas exclure la possibilité
d'introduire, sur la base des plus rifcentes techniques
développées chez ISMES, la reproduction d'un massif
trés étendu sur une échelle trés réduite (1:500 -
1:1000) tout en respectant les parameétres fondamen-
taux demandés.

Néanmoins, la technique des modeies & rupture utilisée
jusqu’a présent chez ISMES se limite & placer sur une
table vibrante une masse relativement petite représentée
par le barrage et un petit morceau du réservoir avec les
falaises latérales.

Le modeéle (fig. 2) est placé sur une table vibrante dont
les pulsateurs fournissent I'amplitude et la fréquence va-
riables a la base de la fondation.

Généralement, les essais sont conduits sur deux modeles:

I'un & essayer jusqu‘a la rupture par excitation longitu-
dinale, I'autre transversale.

Fig. 2: Modéle d'un barrage en cours d'essai sur la table
dynamique.

Par un simulateur, on applique & la table le diagramme
de vibration compatible avec le spectre choisi

Au cours de la premiére phase, on détermine les fré-
quences pour lesquelles la structure dénonce un maxi-
mum d‘accumulation et on enregistre en méme temps
les diagrammes de réponse et des surfaces déformées.

2

Apres, par une augmentation e l'intensité, on parvient
4 la rupture (fig. 3 et 4); il faut dire que, sous l'effet
d'une action dynamique, les limites élastiques du bétor
sont trés proches de la rupture.

Fig. 3: Essais d la rupture d'un modéle de barrage. Fissures
Pamont.

Fig. 4 Essais sur modéle élastique d'un gratte-ciel pour la (é-
termination des modes de vibration.

Relativement plus simples, du moins en ce qui conce e
les conditions limites, se présente une vérification des
structures dans lesquelles la base des fondations est
relativement petite : cheminées, tours, gratte-ciel, etc
(fig. 5).



L’action vibratoire est parfois appliquée directement aux
fondations, plus souvent au milieu des couches de trans-
mission et d’amortissement qui reproduisent en principe
les caractéristiques du terrain.

D'autre part, les
mises au point
cormbinée du

Les méthodes fondar sont au nornbre de

1) Dans la détermination statique de la matrice de flexi-
bilité de la structure :
la striucture par un norvibre de
tunément isolées et concentrées dans
terme de la matrice est

Fig. 7: Medéle élastique du gratte-ciel de Central Park a
Caracas.

2) Dans la détermination des caractéristiques modales
par excitateurs:

La vibration par des petits exci
et appliqués directe-
opportunément la po-
- par ajustement suc-
optimales d'excitation
(fig. 9, 10, 11, 12

par enregistrement et dé-
modaux relatifs, c'est-3-
modales (§) et

3) Dans la détermination des caractéristiques rodales
par les diagrammes de réponse:
On applique & la structure une excitatien quelconque;
on obtient des diagrammes de réponse relatifs & une
certaine grandeur : déplacements, vitesses, contraintes,
accélérations, etc.

Fig. 8. Modéle du Ceniral Park : poirts de concentration des
masses. Surface dinfluence déterminées par les charges
unitaires



Fig. 9: Modéle du Central Park : mode de vibration déterminé
par excitation transversale.

Les diagrammes de réponse contiennent implicitement

les parametres modaux.

Par un mini-computer et un analyseur de Fourier, les dia-
grammes expérimentaux sont dépouillés (fig. 15, 16, 17).

TOWER _RESPONSE _FOR _SINUSOIDAL __EXCITNG _FORCE

Fondation in resin_block. fype 2

Excitaton_in_the_dice

Fig. 10: Pilier du pont sur le Bosphore: modes de vibration
et périodes propres déterminées par excitation longi-
tudinale et transversale, avec et sans ligisons des
cdbles et du tablier.

De cette maniére, on obtient I'interprétation analytique
des diagrammes expérimentaux qui fournissent en méme
temps les paramétres modaux de la structure. Cette mé-
thode est souvent employée aussi sur les prototypes de
structures pour déterminer exactement et directement
les paramétres modaux (fig. 18, 19, 20, 21).




DISPLACEMENTS AT RESONANCE FREQUENCY f:=202cps.

Deuxiéme mode de vibration (asymétrique) du méme

Fig 14 ,
modéle d réservoir plein.

Jig. 15: Modele du pont sur le Parand en essai pendant le
passage d'un train, schématisé par des wagonnets
massifs en plomb.

INFLuENCE LNes OF CAsLe T

ENSION ON THE mGHWAY SI0E +

ig. 16: Modéle du pont sur le Parand: lignes d’influence rela-
tives aux  tensions dans les cibles pendant le passage
du train,

On constate notamment que la deuxiéme et la troisieme
néthode tiennent correcternent compte de tous les para-

_fy= 0820 cpe

fo= 1512 cpe

Fig. 17: Modéle du pont sur le Parand: modes de vibration du
tablier détermines par les diagrammes de réponse au
passage du train.

Fig. 18: Pylone en treillis de la ligne électrique d travers le
détroit de Messine.



Fig. 19: Pylone électrique en treillis. Anémométre enregistreur
s pulsations du vent.

Fig. 20: Pylone électrique en treillis. Montage des accélérogra-
métres.

C'est le cas manifeste, par exemple, d'un appendice qui
dispose d'une fréguence d'excitation propre a laquelle
I"énergie vibratoire est transmise & travers la structure
tout entiére. En plus, le modéle tient plus fidélement
compte du comportement de la structure comme par
exemple de la non-linéarité des courbes de déformation
des matériaux.

Fig. 21:

Pylone électrique en treillis. Modes de vibration et
périodes propres déterminées par les diagrammes de
réponse.

Quand on dispose de paramétres modaux, une vérifica-

tion des forces d'inertie relative & un spectre propre d'ur
certain séismeestobtenue par la théorie dynamique

(fig. 22). A ce sujet, il faut évaluer avant tout les coef
ficients de participation relatifs aux différents modes d=
vibration qui tiennent compte de I'amplitude de dépla-
cerment et des masses locales selon un schéma de con-

centration selon la méthode 1).

" enreglstrement du sisme

DONNEES EXPERIMENTALES OBTENUES PAR LES METHODES 2 ET 3

Y raponse maximale dans les différents pointa pour Lea divers m
de vibrer:
[au’to?u 5 {in"d $udy
N ) R

Sl ftims atatbanr Sanmpls powe o o e e i
férents points) par formules empiriques du t

Fimax 2V 8%, w08, -ma Fam.‘\l'h‘*%- my

calcul des contraintes par les théories de calcul structural.

Fig. 22

maximale dans
modes de vibra-

Aprés cela, on doit déterminer
les différents points relatifs aux
tion.

C'est justement une telle
du spectre, c'est-a-dire de
ce, propre & un tel mode de

qui tient compt2
relative & la fréquen

On obtient une réponse totale de la structure en adop-
tant des critéres statistiques et empiriques qui tiennent
compte partiellement de toutes les réponses maximales
relatives aux modes de vibration fondamentaux.

A cesujet, les Américains utilisent généralement la racine
carrée de la somme des valeurs des réponses refatives aux
différents modes de vibration; les Russes préférent utilise
entiérement la réponse du premier mode plus des fractions
décroissantes des modes d'ordre successif

il suffit d’appliquer aux schéma
forces d'inertie relatives par la
un statique traditionnel pour déforma

tions et contraintes relatives, etc.

Pour un bref commentaire final sur le "“state of the art’
dans le secteur, il faut dire d'abord que ce bref exposé
ne prétend bien stir pas traiter dans toute son étendue
le probléme afférent a la technique des modeles dyna-
miques, mais uniguement informer sur les possibilités
expérimentales et sur les méthodes les plus avancées.
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NTERACTION SOL-STRUCTURE DES CENTRALES NUCLEAIRES
50US SOLLICITATIONS SISMIQUES

Par Df René Marche et DI Alain Ménoret

Con
/s
de linteraction sol-structure au cours d'un tremble-
exercées par le sol sur de fonda accélérogramme est
autre forme dinteraction d'un spectre de réponse



Fig. 2:
Méthode d’analyse de Uinteraction sol-structure au cours d'un
tremblement de terre.

1) Atomic Energy Commission, USA
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¢« JECIFICATION DES ACCELEROGRAMMES DE
€ INTROLE

Introduction

des centrales nucléaires, de
de terre pour les analyses
de terre d'arrét possible 1)
(SSE, safe shutdown earthquake) et le tremblement de
erte d'opération?) (OBE, operating basis earthquake);
chacun de ces tremblements de terre est représenté par
ine composante horizontale de |'accélération et une com-
aosante verticale. Le SSE et I'OBE sont définis par la
orme du spectre de réponse et |'accélération maximum
ie chacune de leur composante et également par la po-
sition du point de contrdle.

I.a forme du spectre de réponse des différentes compo-
santes est normalement imposée par les organismes de
controle, du moins a I'heure actuelle, et elle est appli-
cable en général au niveau d'un pays tout entier. Les
autres paramétres de définition, accélération maximum
et position du point de contrdle sont déterminés pour
chaque projet.

2. Spectres de réponse spécifiés

Les centrales nucléaires sont sensibles & des

de fréquence variant entre 1 et 20 Hz environ

associée a ces fréguences dans un accélérogramme

rel varie beaucoup d'un tremblement de terre a l'autre,

et cela méme pour des tremblements de terre de carac-

téristiques semblables. Si I'on s‘intéresse & la réponse de

la structure & une fréquence donnée, il faudrait normale-

ment considérer I'énergie maximum associée a cette fré

quence pour tous les accélérogrammes susceptibles de se

développer au site considéré. Ceci étant impraticable,

pour des raisons d'économie évidentes, on a recours a

des spectres de réponse spécifiés; ces spectres constituent

une sorte d’enveloppe de toutes les formes de

associés aux accélérogrammes enregistrés dans une
donné. Des accélérogrammes sont

reproduisent presque exacte-

A I'heure actuelle, les spectres recommandés
(regulatory guide 1.60) sont les plus utilisés.

sont représentés sur la figure 3; pour un taux

sement donné, il existe un spectre pour la composante
horizontale de I'accélération et un pour la composante
verticale. lls ont été établis & partir des recherches de
Blume et Newmark (-éférence 4).

Blume et Newmark ont analysé de facon statistique les
spectres de réponse associés & une trentaine d’enregistre-
ments d'excitation horizontale et une quinzaine d'enre-
gistrements d’excitation verticale. Ces enregistrements

ont été normalisés pour étre comparables et, pour chaque
fréquence, la moyenne plus |'écart type des réponses cal-
culées pour un taux d'amortissement donné a été retenue
pour définir le spectre de réponse spécifié. Ces spectres
ont été établis pour une accélération horizontale maxi-
mum de 1 g; les spectres correspondants a d‘autres va-
leurs de I'accélération maximum sont obtenus par pro-
portion directe. L'utilisation des spectres de réponse

1) trembdement
les équipements électriaues en et
Inopérants aprés ce tremblement de terre.

2} tremblement de terre ne devant pas affecter le fonctionnernent de la

entrale; les équipements rmécaniques et les structures deivent s
& ce trembement de terre.

de terre oprés leauel on doit pouvoir arréter le réactour;
lier ne doivent pas étre rendus

Fig. 3:
Spectres de réponse spécifiés recommandés par I'A.E.C pour une
accélération horizontale maximum de 1.G (Regulatory Guide 1.60)

proposés par Blume et Newmark et maintenant spécifiés
par I'AEC appelle les suivants: (1) les en-
registrements utilisés pour ces spectres de réponse
correspondent, dans leur quasi-totalité, a des tremble-
ments de terre de I'ouest des USA, (2) aucune différen-
ciation des enregistrements n'a été faite en fonction des
conditions de sous-sol aux stations de mesure et (3) la
plupart des stations de mesure étaient situées en surface
ou a faible profondeur. Les remarques faites ci-dessus
suggeérent que la position du point de contréle doit étre
compatible avec les conditions d'établissement des spec-
tres de réponse spécifiés et que la validité de ces spectres
pour d‘autres régions ou pays devrait étre vérifiée avant
leur utilisation.

contrdle est gériéralement choi-
arbitraire; une des positions
indiquées sur la figure 4 est le plus souvent retenue. Les
positions correspondant aux points A, & la surface du
sol, et B, & la surface d'un affleurement virtuel du sub-
stratum rocheux, sont logiques car les spectres de répon-
se spécifiés ont été établis a partir d’enregistrements faits

3
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Fig. 4:
Situations possibles du point de controle.

en surface of des spectres 4 large bande passante !} peu
vent se développer. Si la position correspondant au point
A est retenue, il faut cependant noter que I'accélération
et la fréquence maximum qui peuvent étre transmises 3
la surface d’un dépdt de sol ont des valeurs limites. La
valeur maximum de |'accélération transmise est limitée
par la résistance du sol et la fréquence maximum trans-
mise est limitée par I'amortissement du sol qui, de par
sa nature, a un effet de filtre d'autant plus prononcé
que la fréquence est élevée. Si les valeurs spécifiées
excédent ces valeurs limites, on introduit une situation
totalement artificielle et les accélérogrammes de calcul
obtenus conduisent & des réponses erronées. Dans le cas
ol le rocher et le sol ont des propriétés nettement diffé-
rentes, et il en est généralement ainsi, la position corres-
pondant au point B est pratiquement équivalente a celle
correspondant au point C, au niveau du substratum ro
cheux. Cette derniére position n'est cependant pas aussi
logique que les deux précédentes, car I'excitation au
point C est normalement influencée par la présence de
la couche de sol; elle correspond toutefois & un point
ol peut se développer un spectre & large bande passante.
La derniére position correspondant au point D, niveau
de la fondation, est la plus souvent retenue. Elle conduit
souvent a des accélérogrammes erronés car un spectre &
large bande passante ne peut pas se développer en pro-
fondeur du fait de la présence de points stationnaires a
cette profondeur pour certaines fréquences de I'excitation.

L'influence de I'accélération maximum, de la fréquence
maximum et de la position du point de contrble est
illustrée sur les figures 5a, Bb et bc respectivement dans
un cas concret.

Dans I'exemple montré sur la figure 5a, le point de con-
trole est situé en surface et la fréquence maximum re-
tenue est égale & 10 Hz. Lorsque I'accélération maximum
spécifide est égale & 0.30 g, la variation en fonction de
la profondeur des accélérations calculées est uniforme et
conforme a ce qui peut étre obtenu & partir d'un accélé-
rogramme enregistré & la surface d'un tel dépdt. Lorsque
I'accélération maximum spécifiée est égale a 0.50 g, I'ana-
lyse indique que l'accélération dans le substratum doit
&tre considérable, plusieurs fois I'accélération de la gra-
vité, pour obtenir une telle accélération en surface; ceci
traduit simplement le fait que cette accélération ne peut
pas se développer a la surface d'une couche de sol ayant
les caractéristiques considérées.

Dans I'exemple montré sur la figure bb, le point de con-
trole est situé en surface et I'accélération maximum spé-
cifiée est égale @ 0.30 g. La variation en fonction de la

1) spectre o toutes les fréquences ayant un intérét pratique peuvent étre
présentes avec une énergie spécifiée

profondeur des accélérations calculées pour des fréquences
maximum de 10, 15, 20 et 25 Hz indique que I'accélé-
ration dans le substratum rocheux doit étre considérable
pour que des vibrations de fréguence égale ou supérieure
a 15 Hz soient transmises en surface avec 'amplitude
spécifiée. Ceci indique que de telles fréquences ne peu-
vent pas étre transmises a la surface d'une couche de

sol ayant les caractéristiques considérées.

des paramétres de définition de I'excitation :

Fig. Sb:
Influence des paramétres de définition de Iexcitation :
fréquence maximum
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Influence des paramétres de définition de lexcitation :
profondeur du point de controle.

En résumé, les positions du point de contréle oU peuvent
se développer les spectres de réponse spécifiés correspon-
dent aux points A, B, C; la forme du spectre résultant
au niveau de la fondation peut cependant étre tres diffé-
rente de la forme des spectres souhaitée et ceci est par
fois jugé inacceptable. D'un autre coté, la position du
point de contréle qui assure au spectre de réponse au
niveau de la fondation la forme souhaitée, viole certains
principes physiques et peut conduire & des réponses beau-
coup trop élevées du systéme sol-structure.

PROPRIETES DYNAMIQUES DES SOLS

1. Introduction

L'évaluation de la réponse d'un massif en terre soumis
a des sollicitations sismiques requiert que les propriétés
suivantes du sol soient connues en chaque point du
massif: (1) le poids unitaire total yt, (2) le coefficient
de Poisson v, (3) le module de cisaillement G ou le mo-
dule d'élasticité E et (4) le taux d'amortissement X lors-
que le sol est traité comme un milieu viscoélastique.

Le poids unitaire total du sol ¥ et le coefficient de
Poisson » peuvent étre déterminés par des méthodes con-
ventionnelles ou estimées. Le module de cisaillement G
et le taux d’amortissement X du sol sont les deux pro-
priétés ayant le plus d'influence sur la réponse d'un
massif en terre.

2. Le comportement hystérétique des sols et |'approxi-
mation linéaire

Lorsqu’un échantillon de sol est soumis & un chargement
cyclique, la relation contrainte-déformation obtenue a la
forme schématisée sur la figure 6. L'aire comprise a 'in-
térieur de la boucle représente I'énergie perdue par cycle
de chargement; cette perte d'énergie est causée par le
déplacement relatif des particules de sol et est de nature
hystérétique. |l a été montré expérimentalement que la

DEFINITIONS
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Fig. 6:
Comportement des sols sous chargement cyclique.

forme et les dimensions de fa boucle d'hystérésis sont
indépendantes de la fréquence d'application de la charge,
tout au moins dans le domaine de fréguences d'un inté-
rét pratique. Ceci signifie que, pour les sols, I'équation
constitutive est indépendante du temps et non linéaire.

La prise en compte d'une équation constitutive non li-
néaire présente quelques difficultés mathématiques et
surtout interdit I'application du principe de superposition
qui est I'une des méthodes de solution le plus souvent
employée dans I'étude des phénomenes vibratoires. Pour
ces raisons, et en dépit des évidences expérimentales men-
tionnées précédemment, le sol est représenté par un mo
déle viscoélastique linéaire ou solide de Kelvin-Voigt. Ce
modéle, constitué d'un ressort et d'un amortisseur en
paralléle, est caractérisé par son module de cisaillerrent
G et son coefficient de viscosité ou son taux d’amortis
sement A; cette approximation donne des résultats satis-
faisants si les paramétres G et A du milieu viscoélastique
équivalent sont définis de la facon indiquée sur la figu-
re 6. Les relations contraintes-déformations typiques
schématisées sur la figure 6 indiquent que G et A dépen-
dent du niveau de distorsion -y imposée au sol. Lors de
I"évaluation de la réponse d'un massif en terre & un trem-
blement de terre, le niveau de distorsion imposée au sol
est a priori inconnu et il varie au travers du massif con-
sidéré. Il est donc nécessaire de connaitre la valeur de
G et A pour toutes les la distorsion 7y suscep
de se développer massif et de pro-
par itérations ce que les valeurs
et \ utilisées pour compatibles avec
distorsions résultantes

Pour un type de détermination de la varia
tion de G et A en 7Y nécessite toute une
série d’essais relativement complexes et on peut se con-
tenter, du moins pour une étude préliminaire, d'utiliser
des courbes rnoyennes établies par Seed et Idriss (réfé-
rence 6) & partir d'un grand nombre de résultats expéri
mentaux. Un exemple de la variation de G et A en fonc-
tion de la distorsion est donné sur la figure 7.
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ig. 7:
Variations caractéristiques du module d'élasticité et du taux
damortissement en fonction de la déformation (d'aprés Seed
et Idriss).

CALCUL DE LA REPONSE DU SYSTEME
SOL-STRUCTURE

1. Introduction

Deux types de méthode sont utilisés pour caiculer la
réponse du systéme sol-structure a l'accélérogramme
défini précédemment. Dans la premiére méthode, sché-
matisée sur la figure 8a, I'influence du sol sur la réponse
de la structure est représentée par un systéme de ressorts
et d'amortisseurs et la réponse de la structure est calcu-
lée en soumettant les supports des ressorts a |'accéléro-
gramme de calcul. Cette méthode revient a ne considé-
rer que |'interaction d'inertie et & négliger I'interaction
cinématique. Dans la seconde méthode, schématisée sur
la figure 8b, I'ensemble sol-structure est représenté par
un réseau d'éléments finis et la réponse du systéme
entier est obtenue en imposant I'accélérogramme de
calcul au niveau du rocher. Cette méthode est appelée
méthode d’interaction compléte puisque I'interaction
d'inertie et I'interaction cinématique y sont considérées
simultanément.

Ces deux méthodes, correctement employées, donnent
des résultats pratiguement identiques pour des structures
fondées en surface ou a faible profondeur. Pour des
structures fondées en profondeur, la premiére méthode
devient plus approximative et elle peut conduire a des
résultats sensiblement différents de ceux calculés par la

b. INTERACTION COMPLETE: REPRESENTATION DU SOL ET DE LA
TRUCTURE PAR ELEMENTS FINIS

Fig. 8
Modeles urilisés pour Iétude de l'interaction sol-structure.

2. Calcul de la réponse du systéme sol-structure par la
méthode d'interaction compléte

L’ensemble
d'éléments
la résolution

ayant été discrétisé en un réseau
du systéme est donnée par

M} Gy + [C] G + [K] (%) = (P (1) Eq (1)

ol [M] est de
tissement et
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Fig. 9:

Comparaison des spectres de réponse obtenus par interaction
compléte et interaction d'inertie pour une structure fondée
i 17 m de profondeur (d'aprés Kausel)

est un vecteur contenant les déplacements relatifs des
noeuds par rapport a la base et (P (t)) est le vecteur
force appliqué au systéme. La formulation de [M] [K]
et (P (1)) ne présente pas de difficulté. a formulation
des propriétés d’amortissement est discutée subséquem-

Trois techniques mathématiques peuvent é&tre

pour résoudre le systéme d'équations (1); ce sont

lyse modale, I'intégration directe dans le temps et

thode de la réponse complexe. L'analyse modale et
tégration directe dans le temps présentent de sérieuses
limitations dans le cas des centrales nucléaires ol la ré-
porise & des excitations de fréquence élevée doit étre
correcternent reproduite. Dans le cas de |'analyse modale,

ceci conduit & incorporer un
dans le calcul de la réporise rend la méthode
inutilisable & toute fin pratique. le cas de I'intégra-
tion directe dans le temps, |'augmentation du taux
d’amortissement avec la fréquence a pour effet de fiitrer
artificiellement les hautes fréquences; en conséguence, la
méthode d'intégration directe dans le temps ne devrait
pas étre utilisée dans le cas des centrales nucléaires. i
ressort de ce qui précéde que la méthode de la réponse
complexe est la mieux adaptée pour résoudre le systéme
d'équations (1) dans le cas des centrales nucléaires. Cette
méthode est décrite & I'appendice Il.

nombre de modes

La méthode de la réponse complexe permet de prendre
en compte la variation du taux d’amortissement au tra-
vers du massif de sol et de la structure et, de plus, le
taux d'amortissement considéré est indépendant de la
fréquence.

Les résultats d'une étude d'interaction sol-structure
obtenus par cette méthode sont montrés sur la figure 10.

Fig. 10
Exemple d'nteraction sol-structure calculée par la méthode
compléte.

doivent étre
essentiellement la dimension

modele, la

et de l'effet de

Dimension des éléments. 1| a été montré (référence 2)
que la transmission des ondes au travers d'un élément
était possible dans la mesure oli la dimension de I'élé-
ment dans le sens de la propagation était inférieure a
wne fraction, de I'ordre de 1/5, de la longueur d’onde
considérée. La plus petite longueur d'onde devant étre
retenue est donnée par la relation :

it = Eq. (2)

fmax
ol Vs est la vitesse de propagation des ondes et fmax
est la fréquence maximum retenue pour |'analyse, en
général 20 Hz. L'influence de la dimension des éléments
sur les spectres de réponse calculés a la surface d'un dé-
pot horizontal est ijllustrée sur la figure 11; pour ce cas
précis, on peut constater que la représentation du dépdt
par une grille grossiére a pour effet de limiter la propa-
gation des ondes de fréquence supérieure & 5 Hz environ;
par contre, la solution obteriue en utilisant une grille
fine est trés proche de la solution analytique qui peut
étre obtenue pour ce cas unidimensionnel.



Fig. 11:
Influence de la taille des éléments sur les spectres de réponse
calculés.

Position des frontiéres. de conditions
peuvent étre imposés aux latérales du modéle
pour simuler la dimension normalement infinie dans cette
direction. Le plus souvent, ces conditions consistent a
spécifier les déplacements ou les contraintes le long de
ces frontiéres. De telles frontiéres ont pour effet de ré-
fléchir les ondes provenant de la structure et, en consé-
quence, de modifier la réponse de cette derniére, Pour
limiter I'influence de ce phénomene, il est nécessaire de
placer ces frontiéres & grande distance de la structure.

Il est souvent recommandé de placer ces frontiéres & des
distances supérieures & 10 fois la largeur de la structure
ou a 4 ou 5 fois I'épaisseur de la couche de fondation.
Bien que les valeurs mentionnées précédemment puissent
&tre réduites lorsque I'amortissement dans le sol est élevé,
le respect de cette condition conduit & des grilles d'élé-
ments finis étendues et donc & une augmentation notable
du temps de calcul. Pour remédier a cet inconvénient,
on a recours a des frontiéres appelées homogenes {réf
rence 1) parce qu'elles assurent a la fois le passage des
ondes réfléchies sur la structure et la transmission des
forces imposées au systéme sol-structure par le massif
de sol situé au-deld des frontiéres. Les frontiéres homo-
génes peuvent étre placées a proximité immédiate de la
structure, d'ol une réduction significative de la grille
d'éléments finis. Un exemple de résultats obtenus avec
de telles frontiéres est donné sur la figure 12.

&

ot 30

Fig. 12:

Comparaison des résultats obtenus avec des frontiéres conven-
tionnelles et des frontiéres homogénes (d'aprés Lysmer et al)
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Fig. 13:
Exemple d’interaction entre structures adjacentes.



surestimer cette interaction entre structures car |'énergie
réfléchie par I'une atteint automatiquement l'autre, alors
qu’en réalité la majeure partie de cette énergie est dissi-
pée dans la troisiéme dimension. L’utilisation d'un mo-
dele vraiment tridimensionnel n'est pas possible & I'heure
actuelle, a I'exception de modéles axisymétriques, car le
temps de calcul requis est considérable.

Effet tridimensionnel. La prise en compte de la troisiéme
dimension peut étre réalisée, de facon approximative,
par I'introduction de frontiéres visqueuses dans le plan
considéré pour |'étude bidimensionnelle. Ces frontiéres
ont pour effet de simuler I'absorption d'énergie dans la
troisigme dimension et il a été vérifié (référence 3) que,
pour une structure axisymétrique, le modéle axisymétri-
que tridimensionnel et le modeéle bidimensionnel avec
frontiéres visqueuses conduisaient pratiquement aux
mémes résultats. L'influence de la troisiéme dimension
sur la réponse du systéme sol-structure lorsque plusieurs
structures sont présentes, est illustrée sur la figure 14;
les résultats présentés sur cette figure indiquent que I'in-
troduction de la troisiéme dimension par I'intermédiaire
de frontiéres visqueuses a pour effet de réduire sensible-
ment I'interaction entre structures adjacentes.

& Réacteur
1 Point de cortre
! e 0259
i Spectre AZC 7
i oA }_Yi/
i o Loy
: |

Fig. 14:
Influence de la troisiéme dimension sur l'interaction entre
structures adjacentes (daprés Lysmer et al).

CONCLUSIONS

Les centrales nucléaires sont des structures lourdes et rigi-
des, souvent fondées en profondeur, et qui contiennent
un équipement sensible aux excitations de fréquence
élevée. L'interaction sol-structure au cours de tremble-
ments de terre est donc un élément important de I'ana-
lyse de stabilité des centrales nucléaires. Ce sujet a été,
et est encore a I'heure actuelle, I'objet de recherches in-
tensives, principalement aux USA et au Japon. Ces mé-
thodes sont souvent complexes et colteuses, mais elles
reposent sur une approche rationnelle du phénomeéne.
Moyennant I'expérience de I'utilisateur, elles conduisent
a des résultats suffisamment exacts pour la conception
des structures et de leurs équipements pourvu que soient
considérés (1) la vraisemblance des accélérogrammes de
calcul retenus pour I'analyse, (2) le caractére non linéaire
du comportement des sols sous sollicitations sismiques
et (3) la validité des méthodes utilisées pour le calcul
de la réponse du systérne sol-structure.
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APPENDICE |

SPECTRES DE REPONSE

Les tremblements de terre générent des excitations non
périodiques dont les fréquences prépondérantes ne peu-
vent pas étre appréciées directement. Pour mettre en
évidence ces fréquences, on a recours aux spectres de
réponse. Ces spiciri sont établis en terme de déplace-
ment relatif, vitesse relative ou accélération absolue

Les spectres de réponse accélérogramme
sont obtenus de la facon sur la figure 1.1,
Un systéme a un degré de composé d’une masse,
d'un ressort et d'un amortisseur est soumis & I'accéléro-
gramme considéré; sa réponse est calculée en terme de
déplacement relatif D, de vitesse relative V et d'accélé-
ration absolue A. Le maximum de chacune de ces
réponses est, par définition, la valeur spectrale de |'accé-
lérogramme considéré pour la période et le taux d'amor
tissement du systéme. Le spectre complet est obtenu,
pour un taux d'amortissement donné, en faisant varier
la période du systéme.

On peut montrer que, pour les taux d’amortissement
faibles, il existe les relations sumvantes :

_2n
\/-T D
_2m
AfT \2

ol T est la période du systéme. Ces relations permettent
de représenter les spectres de réponse correspondant au
déplacement, vitesse et accélération sur un méme graphe
trilogarithmique.

benglbiigion &

il

Définition des spectres de réponse.

APPENDICE 11
METHODE DE LA REPONSE COMPLEXE

L’équation d'équilibre d'un milieu viscoélastique est
donnée par:

M () + [C] (%) + [K] (x) = (P (1) Eq. (1)

ot [M] est la matrice de masse, [C] Ia matrice d'amortis-
sement et [K] la matrice de rigidité du systéme; (x) est

un vecteur contenant les déplacements relatifs des noeuds
par rapport a la base et (P (t]) est le vecteur force appli
qué au systéeme.

Les propriétés d’amortissement des sols sont représentées
par la matrice [C]. Elles doivent pouvoir varier d'un en-
droit & l'autre du systéme et, de plus, le taux d'amortis-
sement doit étre indépendant de la fréquence. Ces con-
ditions font que les méthodes de résolution habituelles
de I'équation (1), analyse modale ou intégration directe,
présentent des limitations qui les rendent inappropriées
pour le calcul de la réponse du systéme sol-structure
dans le cas des centrales nucléaires (référence 7). La mé-
thode de la réponse complexe permet de résoudre I'équa
tion (1) en respectant les 4 I'amor-
tissement mentionnées ci-dessus

La méthode de la réponse complexe a été développée
spécifiquement pour les sols et initialement pour des
excitations imposées ((t) harmoniques, soit pour :

Gt =aemt Ea. (2)
ol I'amplitude a peut étre réelle ou complexe. La répon-
se du systéme est donc harmonique également et le vec-
teur déplacement peut s'écrire

® = () ewt Ea (3)
ol y est un vecteur réel ou complexe. En reportant les

équations (2) et (3) dans I'équation (1) et en effectuant
les différentiations appropriées, on obtient :

CIK] +iw [C] - w2 [M]) (v) = (P(1]) Eaq (4)

Il a été montré que le terme ([K] + iw [C]) pouvait étre
remplacé par une matrice de rigidité complexe [K]* évaluée
de la méme facon que la matrice de rigidité convention-
nelle [K] mais en utilisant un module de cisaillement
complexe G* défini par :

G*=G(1-2n+20V1-AN) Eq. (5)

ol X est le taux d’amortissement.

L'équation (4) peut alors s'écrire

(LK) - w2 V] () = (PL) Eq (6)
&1 étre résolue par les méthodes conventionnelles pour
donner la fonction d’amplification )
correspondant & la fréquence w et

) =(y)/a Eq (7)

Dans la forme originale exposée ci-avant, la méthode de
la réponse complexe n'est applicable que pour le cas

d'une excitation harmonique permanente. Elle peut étre
utilisée dans le cas des tremblements de terre en suppo-



sant que l'accélérogramme est
de N At oli At est I'intervalle

nombre de points digitalisés et en l'acce-
lérogramme en série de Fourier
Eq. (8)
w2 Ea. ©
,m= N1
a = Hm z o Uy &P (=2mijm/N) Eq. (10)

Les fonctions d'amplification peuvent étre calculées pour
chaque valeur de wj et, par application du principe de
superposition, le vecteur déplacement total (x) est obtenu

par :

=Nz iw.t
W=R(Z a0 e™ Ea. (11)
j=o0
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RISQUE ET SOLLICITATIONS SISMIQUES

Par D A. Rabinovici, Berne

RESUME

Chaque lieu sur la terre est exposé aux séismes dont le
mécanisme et I'intensité restent encore inconnus. Si I'in-
génieur se heurte & la difficulté d'évaluer les charges sis-
miques, 1 peut néanmoins estimer la capacité des ouvra-
ges de résister aux séismes.

A cet effet, les procédés analytiques et I'art de construire
sont complémentaires. Les méthodes de calcul simplifiées
constituent une approche correcte de la réponse dynami-

que des structures. Ceci est illustré dans cet article pour

les remblais en terre.

INTRODUCTION

Dans le théme ainsi énoncé on reconnait d’emblée deux
éléments en interaction, a savoir, l'effet sismique et la
réponse dynamique de I'ouvrage. Cette interaction peut
étre analysée sous divers aspects. On peut, par exemple,
établir une dépendance probabilistique en introduisant
les caractéristiques d'un séisme prévisible. Il apparait
toutefois que I'application d'une telle démarche est en-
core limitée. Pour cette raison, nous nous proposons
d'aborder le sujet d'un point de vue plus pratique et
au sens large.

1. LE RISQUE SISMIQUE

La notion du risque n'est pas inhérente seulement en
matiere sismique. Le risque intervient a différents degrés
dans les travaux de fondation ol la routine n'est pas la
régle et les incertitudes subsistent.

Quand on est en mesure d’estimer les paramétres qui
entrent en jeu ou desquels la vie d'un ouvrage dépend,
on parle d'un risque calculé.

En matiére sismique le risque prend une dimension plus
importante, a cause des conséquences économiques et
sociales quun grave séisme entraine.

L'étude de la réponse des ouvrages aux séismes connait
un progrés considérable. Les méthodes analytiques ont
beaucoup évolué. Il semble toutefois qu'elles sont en
avance, par rapport 4 nos connaissances quant au com-
portement réel des matériaux soumis aux sollicitations
dynamiques. Ceci dit et en tenant compte du caractére
hautement spécialisé de cette discipline, I'expérience, le
jugement et Iesprit critique sont indispensables.

Dans le domaine du batiment, I'aptitude des structures
de résister au mieux aux séismes intenses, méme si les
charges sismiques sont insuffisamment connues, dépend,
en partie, de la conception de |‘ouvrage.

En lisant les rapports d'experts sur |'état des ouvrages
endommagés par les séismes, on se rend compte du role
que jouent la répartition des rigidités et les dispositions
constructives. Les éléments rigides sont les plus exposés
aux efforts sismiques; si on les prépare en conséquence
avec les liaisons et les dispositions constructives adéqua-
tes, les efforts sismiques s'acheminent correctement. En
fait, il s'agit d’une ceinture de résistance sismique et
certaines structures endommagées nous enseignent que,
souvent, une deuxiéme ceinture est nécessaire. Le séisme
découvre le point faible de la structure. Ce point faible
dépend également de la surveillance, la qualité des ma-
tériaux et leur mise en place ainsi que de |'inspection
périodique de I'ouvrage.

Par ailleurs, le degré d’amortissement ou d'absorption de
I"énergie intervient dans la réponse dynamique, car de sa
valeur dépend la diminution des efforts d'inertie.

Un autre point & relever au sujet du risque sismique con-
cerne les normes anti-sismigues. Peut-on faire face au
risque sismique par des normes ? La réponse ne semble
pas étre univoque. Dans ce domaine interviennent plu-
sieurs disciplines trés spécialisées et qui se prétent mal

a la normalisation. D'autre part, il n'est pas souhaitable
que les normes remplacent la compétence et les qualifi-
cations techniques.

2. LA REPONSE DYNAMIQUE DES REMBLAIS

Par la suite, 1 sera donné un apercu sur le comporte-
ment dynamique d'un remblai de section triangulaire
(fig. 1+ 4 selon la publication 2).

L'ouvrage a une période fondamentale T = 0,25 sec.
Pour les besoins du calcul on a admis que le matériau
de remblai est uniforme, qu'il est déformé en cisaillement
simple et obéit & une loi contrainte-déformation linéaire.
Sur la fig. 1 sont représentées quelques diagrammes qui
montrent la répartition des accélérations dans la section,
a différents instants aprés le début du séisme. Les dia-
grammes proviennent du dépouillement de I'enregistre-
ment du séisme Ei Centro. En les examinant, on est
frappé par la variation trés rapide des accélérations avec
le temps. Dans un point donné, |'accélération atteint sa
valeur maximale pendant quelques millisecondes pour
changer ensuite le sens.
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Les résultats de cette analyse sont représentés sur la fig. 4.
Il est intéressant de remarquer que le coefficient sismi-
que d'abord décroit bien que la masse de glissement est
plus profonde. La valeur est en dessous de 100% pour
augmenter, cependant, en s'approchant de 100 %

C'est donc dans la partie supérieure du remblai que les
surfaces de glissement sont plutét probables.
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DISKUSSIONSBEITRAG ZUM VORTRAG DR. STUDER

Von Dr. W. Harsch, Bern

1. EINLEITUNG

Herr Dr. Studer erwédhnte die “Crosshole-Seismik”, die
geeignet ist, um den dynamischen Schubmodul G des
Bodens im Bereich kleiner Spannungen zu bestimmen.
Es handelt sich dabei um die horizontale Durchschallung
des Baugrundes von Bohrloch zu Bohrloch (Abb. 1)

Inpulsbohrung Enpfangsbohrung

Bohrspiilung

Abb. 1: Durchfiihrungsschema Crosshole-Seismik

2. PROBLEMATIK

Die Methoden der herkdmmlichen Explorationsseismik
basieren auf der Auswertung der Frontgeschwindigkeit
der Kompressionswellen vy durch ihre Reflexion oder
Refraktion an geologischen Grenzflichen. Fiir dynami-
sche Probleme ist jedoch die Bestimmung der Scherwel-
lengeschwindigkeit vs von weit grosserer Bedeutung, da
G = pvs? (p = Dichte des Bodens).

Dieser Bestimmung stehen jedoch in der Regel Probleme

entgegen, die sich aus der Natur dieser beiden seismischen
Bodenwellen ergeben. Da namlich vs < vp, erschweren

die Kompressionswellen die Ermittlung des Ersteinsatzes
der Scherwellen auf dem Registrierstreifen. Hinzu kom-
men Stérungen aus Multiplen der Kompressionswellen

Die vorgeschlagene Crosshole-Seismik begegnet diesen
Problemen, indem ein Impuls mit relativ hohem Scher-
energieinhalt erzeugt wird und der Abstand zwischen
Impuls und Geophon klein gehalten wird (< 156 m).

Ein weiteres Problem tritt auf, wenn der Baugrund aus
Fels aufgebaut ist. Fels besitzt meistens eine gewisse
Anisotropie infolge Schichtung, Schieferung oder KIif-
tung. Untersuchungen in der Mittellandmolasse von Gra-
ben (Kt. Bern) haben ergeben, dass vs in Richtung der
Schichtung im Mittel 16% “schneller” ist als senkrecht
zur Schichtung. Fiir vy ergaben sich im Mittel 15% bei
insgesamt 16 Einzelmessungen (Abb. 2). D.h. Ggenkrecht
=~ 0,74 Gparallel ! Im vorliegenden Fall wurde, um eine

Abb. 2: Ergebnisse der Crosshole-Seismik in der Molasse von
Graben (Kanton Bern).

Vp =
,,

der Kompressi
s = geschwindigkeit der Scherwellen,
ss = Schichtung im Molassefels.
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