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Aspects constitutifs de la modélisation numérique en géomécanique  
 
Lyesse Laloui, chercheur à l’EPFL, Dr ès sc. 
 
 
 
 
1. Introduction 
 
En faisant appel à la modélisation numérique (principalement à la méthode des éléments finis) pour les 
problèmes complexes, le géomécanicien vise à obtenir des champs de déplacements, de contraintes, de 
pressions interstitielles et autres quantités qui leurs sont associées. La modélisation numérique doit ainsi lui 
permettre de comprendre les mécanismes de fonctionnement des géostructures, d’appréhender correctement 
leurs comportements et d’optimiser les dimensionnements. De ce fait, l’outil de calcul numérique se doit 
d’inclure toute la physique du processus et la rhéologie des matériaux. Ceci passe par une représentation fine 
du comportement des géomatériaux, et l’utilisation de formulations mathématiques adéquates incluant les 
diverses interactions entre le squelette solide, le fluide interstitiel et tout autre paramètre qui interagit dans le 
processus. 
 
Cet article présente les aspects constitutifs de la modélisation numérique des sols. Pour ce type de matériaux, 
le frottement inter-granulaire joue un rôle considérable ; Il s’en suit une dépendance vis-à-vis de la contrainte 
moyenne qui modifie à la fois la rigidité et la résistance du matériau. De plus, la densité joue un rôle 
complémentaire à celui du confinement. Avec ces aspects constitutifs, on tente de permettre au praticien de 
clarifier ses attentes des codes de calculs et de reconnaître les limitations des formulations intégrées dans son 
outil numérique. Cet article est uniquement conceptuel et ne discutera pas de modèles constitutifs existants. 
 
A beaucoup d’égards les concepts développés ici s’appliquent aussi aux roches tendres. En effet, celles-ci ont 
de nombreux caractéristiques rhéologiques communs aux sols : fortes non-linéarités, résistance au cisaillement 
dépendant des contraintes de confinement, variations de volume pouvant être dilatantes (non-associativité des 
déformations plastiques). 
 
 
2. Bases de la modélisation numérique en géomécanique 
 
2.1 Eléments d’une modélisation numérique 
 
Pour un problème donné, le géomécanicien cherche à connaître si la géostructure risque de se rompre, et 
comment (ou de combien) va-t-elle se déformer. Pour répondre à ces deux questions, le recours à la 
modélisation numérique est de plus en plus fréquent. La méthode des éléments finis est actuellement la plus 
utilisée. Cependant, les notions développées dans cet article s’appliquent, à quelques adaptations près, à 
d’autres approches numériques. 
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Figure 1. Eléments d’une modélisation numérique 
 

 
Les éléments d’une modélisation numérique sont schématisés sur la Figure 1. Ils sont de trois ordres :  

 Modèle constitutif du matériau  
Le comportement des géomatériaux est fortement anélastique. La qualité de la modélisation numérique des 
ouvrages dépend fortement de la capacité des modèles constitutifs retenus à modéliser la réponse des 
matériaux composant la structure. La grande majorité de ces modèles constitutifs se retrouve dans le concept 
d’élasto-plasticité qu’on utilisera ici. 
 



 2

 Equations d’interaction entre les constituants (lois de conservation) 
Ces équations traduisent les multiples couplages présents. Le plus important est l’effet de la pression 
interstitielle. Les équations de la conservation de la masse traduisent les générations de pressions interstitielles 
(qui dépendent de la capacité du sol à évacuer le fluide), tandis que les équations de conservation de la 
quantité de mouvement vont répercuter l’effet des pressions du fluide sur le comportement mécanique. 
 

 Conditions initiales/conditions aux limites 
Comme le processus est fortement non-linéaire, la connaissance de l’état initial du matériau est importante, et 
souvent difficile à déterminer. Les conditions aux limites définissent l’état des limites du domaine simulé. Elles 
expriment, entre autres, les sollicitations extérieures.   
 
L’élément central de la modélisation numérique est la qualité de la représentation de la relation contrainte – 
déformation. Celle-ci est exprimée au niveau du point d’intégration, considéré comme échelle où le matériau est 
continu. L’échelle continue, ou macroscopique, correspond à la taille des échantillons couramment utilisés en 
géomécanique, et au minimum dix fois plus grande que les plus grandes particules de sols.  
 
 
2.2 Description des problèmes géotechniques 
 
Les problèmes de géotechnique sont classiquement séparés en deux types : 

 les problèmes de stabilité (capacité portante, ouvrages de soutènement, barrages en terre). Tous ces cas 
ont en commun que le sol est supposé atteindre un état de rupture en tout point d’une zone localisée. L’état 
de contrainte est supposé alors indépendant des déformations. C’est la plasticité parfaite.  

 les problèmes de déformation (tassement de remblais, consolidation). Ici ce qui est important est la 
déformabilité du sol. L’approche consiste alors à lier ces déformations du sol aux contraintes, le plus souvent 
avec une loi élastique non linéaire. 

 
Bien que chacune de ces deux approches soit dans certains cas amplement justifiées, et pouvant même être 
résolue analytiquement, la modélisation aux limites nécessite l’utilisation de modèles de comportement 
représentant le sol des plus petites déformations à la plasticité parfaite (couvrant ainsi les deux cas particuliers 
précédents – figure 2). Ceci est d’autant plus justifié que nos connaissances actuelles en rhéologie des sols 
montrent que les résistances sont fortement liées aux déformations et à l’histoire des contraintes. Ainsi, avec 
des approches numériques de type éléments finis, la résolution des problèmes se fait avec des formulations 
unifiées, consistantes mais dont les formalismes sont beaucoup plus complexes. Ceci dit, les analyses limites 
restent intéressantes pour des estimations grossières des ruptures et la vérification des ordres de grandeurs 
des résultats numériques.  
 
Schofield et Worth [1] ont judicieusement fait le lien entre cette conception unifiée des équations constitutives et 
des approches classiques en géotechnique, dans l’introduction de leur livre « Critical State Soil Mechanics » : 
We wish to emphasize that much of what we are going to write is already incorporated by engineers in their 
present judgements. The new conceptual models incorporate both the standard Coulomb model and the 
variations which are commonly considered in practice: the words cohesion and friction, compressibility and 
consolidation, drained and undrained will be used here as in practice. What is new is the inter-relation of 
concepts, the capacity to create new types of calculation, and the unification of the bases for 
judgement. 

 
 

2.3 Equation constitutive  
 
L’équation constitutive s’exprime dans le cadre des approches incrémentales (nécessaires pour les non-
linéarités) et avec l’hypothèse des petites transformations : 
 

' :ij ijkl kld d  D     (1) 
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Figure 2. Domaines de comportement d’un sol 
 

 
 
Par souci de simplification, la notation indicielle ne sera plus utilisée par la suite. 
 
Les deux prochaines sections vont porter successivement sur : 

 les déformations d  

 les principales caractéristiques que doit inclure la matrice constitutive D 
 
 
 
3. Déformations des sols 
 
Depuis les travaux de Terzaghi, Casagrande et Hvorslev, les mécaniciens des sols connaissent l’importance de 
l’indice des vides dans l’analyse du comportement. En outre, il a bien été mis en évidence que les déformations 
sur des chemins de consolidation sont principalement irréversibles alors que les décharges induisent des 
déformations principalement réversibles. Depuis, de nombreux travaux ont conduit à une plus fine 
connaissance du comportement des sols. Ainsi, on sait maintenant qu’au delà de déformations de l’ordre de  
10-5, tout incrément de déformation d’un sol se décompose en deux parties :  
 
      e pd d d         (2) 
 
avec ed l’incrément de déformation réversible déterminé au moyen de l’élasticité, et pd  l’incrément de 
déformation permanente déterminé au moyen des concepts de plasticité. 
 
Bien que la limite indiquée précédemment soit en terme de valeurs de déformation (10-5), la théorie de plasticité 
formule la limite entre domaine, où des cycles de chargement mécanique produisent des déformations 
purement réversibles, et domaine où les déformations sont partiellement réversibles (donc élasto-plastiques), 
en terme de contraintes. La limite entre ces deux domaines est formulée en terme géométrique comme une 
surface limite (dite aussi surface de charge, surface d’élasticité, surface de plasticité, ou seuil de plasticité) dans 
l’espace des contraintes (figure 3)1. La taille, la position et l’orientation de cette surface de charge dépendent, 
en plus de l’état des contraintes, de l’histoire des sollicitations. C’est une fonction scalaire du tenseur des 
contraintes effectives et des variables d’écrouissage   
 

                                                 
1 Il faut bien distinguer entre cette surface limite qui est l’enveloppe de tous les états que le matériau peut supporter sans 
apparition de déformations permanentes et les surfaces de rupture ou ultimes qui sont les enveloppes des contraintes 
maximales que peut supporter le matériau sans rupture. 
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Figure 3. Notion de surface limite 
 

 
 
      ( , ) 0f         (3) 
 
Elle évolue par écrouissage dépendant soit des déformations plastiques soit du travail plastique ( . pd  ). 
Quand la plasticité parfaite est atteinte, toutes les déformations plastiques auront été mobilisées, et la surface 
de charge cesserait alors d’évoluer (ou de s’écrouire), les paramètres  devenant constants. 
 
Les incréments de déformations plastiques sont dus à des déplacements irréversibles du sol (serrage des 
grains en même temps que déplacement et rotation relatifs de grain). Ils se produisent dès que l’état de 
contraintes atteint la limite élastique. Ils sont obtenus par la règle d’écoulement du matériau, ( , ) 0g    , soit : 
 

 pd d g       (4) 
 

g indique la direction du vecteur des déformations plastiques (figure 4). Celui-ci est indépendant de la 
direction de l’incrément de contrainte et ne dépend que de l’état de contrainte actuel.  est le multiplicateur 
plastique qui donne l’intensité de la déformation plastique. Il est obtenu par la règle de consistance 0df  . 
Cette dernière exprime le fait que la limite élastique va s’agrandir par écrouissage. Ainsi, les deux cas de figure 
se résument à : 
 

0 0 :
0 0 :

d et df Comportement élastique

d et df Comportement plastique



 
 

  (5) 

  
 
 
4. Aspects constitutifs du comportement des sols 
 
Le sol a un comportement fortement non linéaire et anélastique. La matrice constitutive D [Eq. 1] contient les 
caractéristiques rhéologiques essentielles du matériau. L’aspect fondamental est l’apparition de non linéarités 
marquées et évoluant de manière continue, et ce dès le début du chargement.  
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Figure 4. Potentiel plastique et condition de compatibilité 
 
 
 
4.1 Elasticité  
 
En mécanique des sols classique, la limite d’élasticité est définie, sur un chemin de compression isotrope, par la 
contrainte de pré-consolidation. Celle-ci correspond à la plus importante contrainte subie par le matériau dans 
son histoire. Or cette définition de la limite d’élasticité n’est vérifiable que pour les argiles fines et les sables 
avec des indices de vides exceptionnellement importants [2]. Pour les sols les plus courants, la limite d’élasticité 
est fictive et est à relier aux faibles taux de déformation. 
 
Les résultats expérimentaux sur les sols [3, 4] montrent que lorsque l’amplitude des déformations cycliques de 
cisaillement est inférieure à 10-5, le comportement des sols reste élastique mais non linéaire. Le domaine 
d’élasticité des sols est donc très restreint. Limité à quelques 10-5 de distorsions, les modules d’élasticité 
présentent une dépendance marquée vis-à-vis de la pression de confinement et une influence du déviateur des 
contraintes. On peut considérer le coefficient de Poisson quasiment constant. 
 
S’il est logique de rechercher une limite élastique isotrope pour un matériau ayant subi une consolidation 
isotrope, toute déformation anisotrope irréversible conduira à une limite élastique anisotrope. Elle pourra 
également conduire à une loi élastique anisotrope à l’intérieur du domaine élastique.  
 
Au niveau de la formulation du modèle, le plus courant est de considérer une dépendance du module 
d’élasticité, E, de la contrainte moyenne effective, p’, sous la forme : 
     

E = A (p’)n    (6) 
 
n est l’exposant de la non-linéarité compris entre 0 et 1. 
 
Les modules d’élasticité se dégradent avec l’augmentation de l’amplitude des déformations. La figure 5 montre 
l’évolution du module de Young normé en fonction de la déformation axiale, au cours de l’essai triaxial, pour 
différents matériaux. 
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Figure 5. Courbe de réduction du module de Young [5] 
 
 
 
4.2 Effet de la contrainte moyenne  
 
Des essais triaxiaux à pressions de confinement croissantes donnent une augmentation de la raideur initiale du 
matériau. De plus, la résistance ultime augmente avec la pression moyenne, les points finaux dans le plan q-p’ 
étant alignés sur une droite de pente M (q est le déviateur des contraintes). La figure 6 illustre ce fait avec des 
résultats d’essais triaxiaux à différentes pressions de confinement sur un limon argileux (limon de Sion) réalisés 
au laboratoire de mécanique des sols de l’EPFL [6]. Le comportement des sols tend donc vers un état 
asymptotique aux larges déformations homogènes. Cet état intrinsèque pour un sol donné est dit « critique » 
(au sens anglophone), ou de rupture (au sens résistance limite avant rupture). Il se caractérise par une 
plasticité parfaite définie par la droite : 
 

'f q Mp       (7) 
 
 
pour un même indice des vides, et des variations de volume nulles (figure 7). Cet état ne dépend pas des 
anisotropies initiale et induite, et est de type isotrope. Il permet de prendre en compte le rôle prépondérant de 
l’indice des vides, donc de la contrainte moyenne effective. Le paramètre M est à relier à l’angle de frottement 

interne du matériau ' , en compression triaxiale, par 
6 sin '

3 sin '
M







. Ce critère de résistance ultime (Eq. 7) 

est assez proche du critère de Mohr-Coulomb.  
 

 
Figure 7. Effet de la contrainte de confinement – Essais triaxiaux sur le limon de Sion [6] 
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Figure 8. Plasticité parfaite du sable d’Hostun [7] 

 
 
4.3 Concept d’état critique 
 
Expérimentalement, il est montré une influence marquée des déformations volumiques plastiques sur le 
comportement des sols. Elle se traduit par un écrouissage isotrope du matériau qui s’obtient sur un chemin 
isotrope par la relation : 
 

0 exp p
c c vP P      (8) 

 
avec cP  la pression critique, 0cP est la valeur initiale de la pression critique et  la compressibilité plastique 
(figure 8). Lorsque l’état critique est atteint, la variation de la déformation volumique plastique devient nulle. Il 
est donc possible de normaliser et d’inverser la fonction (8) afin de la faire tendre vers l’unité, et de l’introduire 
dans l’expression du seuil (Eq. 7) [1] : 
 

'' [1 ]
( )p

c v

p
f q Mp Log

P 
      (9) 

 
Ainsi est introduit dans l’expression de la surface de charge un écrouissage dépendant de la déformation 
volumique plastique, p

v , et de type isotrope. C’est un écrouissage en densité qui modifie la taille de la surface 
de charge. 
 
Dans le plan q-p’, les surfaces de charges successives se déduisent par homothétie du centre O : le point de 
contrainte actuel repousse les surfaces de charge jusqu’à ce que le point de contrainte atteigne la droite d’état 
critique. 
 
Les limites d’une telle formulation tiennent au fait que la plastification apparaît trop brusquement et la prédiction 
des réponses contraintes/déformations reste très grossière, surtout pour les sols surconsolidés (ou denses). 
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Figure 8. Courbe d’état critique dans le plan isotrope 
 
 
 

4.4 Effet de la densité  
 
Lorsque la densité, pour les milieux granulaires comme les sables, ou le degré de surconsolidation pour les 
argiles, augmente, une tendance marquée à la dilatance accompagnée d’un pic de résistance apparaissent lors 
du cisaillement. Ceux-ci sont synonymes de non-associativité du comportement. Les valeurs de résistance au 
pic s’alignent sur une droite dite celle des états caractéristiques. Sa pente est plus importante que celle de la 
plasticité parfaite. Les maximums de résistance ne coïncident pas avec les inversions de sens des déformations 
volumiques. Une représentation de ce type de comportement est donnée sur la figure 9 [6]. Une façon simple 
d’introduire cette notion dans le modèle constitutif est de prendre une loi d’écoulement du type du modèle de 
Cam-Clay: 

'
'

p
v
p
d

d q
M

d p




      (10) 

 
mais avec une pente 'M (liée à un angle dit de dilatance) différente de la pente M (liée à l’angle de frottement 
interne). p

dd est le taux de déformation déviatoire plastique (deuxième invariant des taux de déformations 
plastiques).  

 
 

Figure 9. Effet de la densité – Essais triaxiaux sur le limon de Sion [6] 
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La droite d’état caractéristique ' 'q M p  décompose le plan des invariants de contraintes q-p’ en : 

 Domaine de contractance :  ' ; 0
'

p
v

q
M d

p
   

 Domaine de dilatance :  ' ; 0
'

p
v

q
M d

p
   

 
 
4.5 Autres aspects  
 
Il existe un certain nombre d’autres aspects du comportement qui peuvent avoir une importance considérable 
dans certains cas. Parmi ceux-ci, on cite : 
 

 Forme de la surface de charge 
La surface de charge des sables s’aligne facilement sur un critère de Mohr-Coulomb, alors que les argiles ont 
tendance à présenter un critère qui se ferme assez tôt (la surface de charge s’incurve sur l’axe hydrostatique). Il 
est donc important de prendre en compte cette évolution de la surface de charge avec la nature du sol 
considéré. Deux manières d’inclure cela dans les modèles existent : i. celle de prendre un modèle pour chaque 
type de sol (généralement un de la famille de Cam-clay pour les argiles et les limons, et un autre de type Mohr-
Coulomb pour les sables) ; ii. Celle d’introduire un paramètre supplémentaire dans le modèle constitutif 
permettant de transformer la surface de charge sans changer de loi de comportement. Les avantages évidents 
de cette deuxième solution est de n’utiliser qu’un seul modèle pour tous les sols et de couvrir ainsi les cas à la 
frontière des sables et argiles. A titre d’exemple, le modèle de Hujeux [8] formule ainsi la surface de charge : 
 

'' (1 )
c

p
f q Mp b Log

P
      (11) 

 
L’introduction du paramètre b permet d’avoir une surface de type Cam-clay (b=1) et aller jusqu’à un critère de 
type Mohr-Coulomb (b=0) (figure 10). 
 

 Mobilisation progressive de l’écrouissage 
Lorsque les déformations varient entre 10-5 et 10-4, le sol est dans un domaine hystérétique stabilisé. C’est à 
dire que la forme des cycles ne varie pas si on continue le chargement cyclique. L’aire du cycle correspond à 
l’énergie dissipée pour créer la déformation plastique. 
 
Pour les amplitudes de cycle où les déformations sont supérieures à 10-4, on observe pour les sables une 
modification de la forme des cycles. Cela est dû à un réarrangement des grains qui, dans le cas drainé, 
provoque la densification du sol, et dans le cas non drainé, augmente la pression interstitielle. Cette 
augmentation entraîne la diminution de la contrainte effective et le phénomène de liquéfaction du sol peut se 
produire avec l’annulation de la contrainte effective. L’évaluation de la pression interstitielle et de la déformation 
élasto-plastique à ce niveau de déformation ne peut se faire qu’à l’aide d’une plastification progressive. Hujeux 
[8] a proposé l’introduction d’un paramètre qui gère cet aspect au niveau de la surface de charge : 
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Figure 10. Effet du paramètre b sur la forme de la surface de charge 
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'' (1 )
c

p
f q Mp b Log r

P
       (12) 

 
Le paramètre r est lié à la déformation déviatoire plastique p

dd par : 
 

p
éla d

p
d

r r
a




 


    (13) 

 
ainsi quand : 

  élar r  : le domaine élastique est très petit ( élar est l’étendu du domaine élastique en 
cisaillement) 
 1r   :  la mobilisation des forces de frottement du matériau est totale. 

 
Entre ces deux états, on a une mobilisation progressive de la résistance. 
 

 Limite isotrope 
Généralement, une formulation comme celle de l’équation 12 est associée à un critère de plastification isotrope 
(appelé « cap »). Ceci afin de générer des déformations plastiques sur les chemins purement isotropes avant la 

limite donnée par 
1
b

cp e (figure 11).  Cette surface cap de fermeture se déplace le long de l’axe isotrope au 
cours de l’évolution des sollicitations que subit le sol. La déformation volumique plastique gouverne le 
mouvement de cette surface. 
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1
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1
b
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vd
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Figure 11. Forme des surfaces de charge déviatoire et isotrope 
 
Il existe des modèles constitutifs couplant les deux mécanismes précédents (déviatoire et isotrope) en une 
seule expression à limite fermée (figure 12). Celle-ci devant être convexe, elle est souvent complexe à formuler. 
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Figure 12. Forme des surfaces de charge « fermées » 
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5. Couplages hydro-mécaniques 
 
En géotechnique, très longtemps il a été question de deux types d’interactions hydro-mécaniques : 

 comportement à long terme pour les matériaux à forte perméabilité, les pores étant suffisamment importants 
pour permettre au fluide interstitiel de s’évacuer rapidement. On parle alors de comportement drainé 

 comportement à court terme pour les matériaux fins avec une faible perméabilité, le fluide interstitiel ne peut 
s’évacuer aisément. On parle alors de comportement non-drainé. 

 
A partir de là, la détermination des caractéristiques mécaniques du matériau était conditionnée par le type de 
comportement à entrevoir (ex. résistance au cisaillement drainée ou non drainée). Les limites de cette approche 
tiennent à : 

 le processus de couplage hydro-mécanique est le plus souvent dans la phase intermédiaire où le fluide 
interstitiel s’écoule en partie et génère des pressions pour l’autre partie. On parle ainsi d’un comportement 
transitoire. 

 les caractéristiques mécaniques déterminées en conditions non drainées n’ont de signification que si le 
problème à traiter se fait à volume constant du matériau. 

 
Il existe une dualité entre variation de volume et pression interstitielle. Un matériau contractant entraînera une 
augmentation des surpressions interstitielles alors que l’apparition de la dilatance conduit à une baisse de cette 
surpression interstitielle. De plus, le critère de rupture est identique à celui observé en conditions drainées.  
 
 
 
6. Conclusion 
 
La modélisation numérique est devenue un outil incontournable en géomécanique. Avec elle, le praticien 
s’attend à une description plus correcte des champs de déformation et de contrainte. Les avancées faites en 
matière de connaissance du comportement des sols permettent aujourd’hui de disposer d’outils puissant pour la 
compréhension, l’analyse et la prédiction du comportement des géostructures. Ainsi, et sans nécessairement 
utiliser les modèles constitutifs les plus sophistiqués, l’ingénieur se doit d’avoir des lois de comportement qui 
reflètent les principales caractéristiques du comportement. Celles-ci se retrouvent dans une formulation de la 
surface de charge du type Cam-clay (figure 13, surface (1)): 
 

'' (1 )
c

p
f q Mp Log

P
    

On retrouve dans cette équation un équilibre entre un terme moteur qui est le cisaillement, q , et un terme 
résistant qui est le frottement mobilisable. Ce dernier contient les informations spécifiques au comportement 
des sols représentées par la contrainte moyenne effective, 'p , l’angle de frottement à la plasticité parfaite, '  

(par l’intermédiaire de M), et la pression critique cP . Avec ces trois composantes, il est possible de reproduire 
les phénomènes prépondérants du comportement des sols, à savoir : 
 

q

p’

q=
Mp’

(1)
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Figure 13. construction de surface de charge 
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 Le rôle de la pression moyenne ( 'p ) 

 Le concept d’état critique ( cP ) 
 
Selon la nature du matériau (cohérent ou pulvérulent), l’ouverture du seuil d’élasticité doit être appropriée. Pour 
ce faire, il est possible d’introduire un paramètre de pondération dans l’expression de la surface de charge [9] 
(figure 13, surface 2) :  
 

'' (1 )
c

p
f q Mp b Log

P
    

 
Comme il y a apparition de déformations irréversibles dés le début de l’application d’un chargement, il est 
indispensable d’introduire une deuxième variable d’écrouissage (déformation déviatoire plastique) afin de ne 
mobiliser qu’une fraction du critère de Coulomb et ce de manière progressive [9] (figure 14, surface 3) : 
 

'' (1 )
c

p
f q Mp b Log r

P
    

 
Enfin, étant donné que le domaine élastique est très limité, il est indispensable de réduire la taille de la surface 
de charge précédente en introduisant une limite inférieure pour le seuil d’élasticité [9] (figure 14, surface 4) : 
 

'' (1 ) éla

c

p
f q Mp b Log r

P
  

 
 
L’utilisation de modèles constitutifs « évolués » apporte une aide précieuse et relativement « réaliste » pour la 
compréhension du comportement des ouvrages. 
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Figure 2: Coupe géotechnique [3] 

 
Un niveau de saturation est mesuré à –2.45 m de profondeur et modélisé par une nappe phréatique. 
 

3.  Hypothèses de la modélisation 

3.1  Géométrie 
 
Le sol a été modélisé avec environ 10'000 éléments "briques" à 8 nœuds. Une approche EAS (enhanced 
assumed strains) est choisie afin de prévenir le verrouillage volumétrique. Les élément structuraux (figure 3) 
peuvent être divisés en 3 catégories: les parois moulées, palplanches et radiers sont modélisés par des 
coques minces, les butons et chandelles par des barres, l'anneau circulaire et le sommier raidisseur par des 
poutres.  
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Figure 3 : Eléments structuraux du système statique 
 

12 étapes d'excavation ont permis de reproduire correctement les terrassements planifiés (figure 4). Le 
phasage simulé a été le suivant: dans un premier temps, les sols superficiels sont excavés sur une 
profondeur de 3 m, puis les parois moulées et l'anneau circulaire sont construits; après mise en 
précontrainte de l'anneau, les terrassements s'effectuent en commençant par la zone 1 et en terminant par 
la zone 4. De manière générale, les étapes par zone s'articulent comme suit : excavation jusqu’à –8,00 m, la 
paroi se déformant librement, puis excavation jusqu’au fond de fouille avec pose simultanée du sous-radier 
de blocage et creuse des galeries techniques. La zone 1 a en outre fait l'objet d'un traitement particulier 
(excavation en taupe des galeries techniques près de la paroi moulée extérieure). 
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Figure 4 : Etapes d’excavation de la modélisation numérique 
 
La paroi moulée extérieure a été renforcée par des contreforts, dont l'introduction dans le maillage 3D aurait 
été fastidieuse et nécessité une discrétisation beaucoup plus fine du maillage, ce qui aurait 
considérablement alourdi les calculs. C'est pourquoi un modèle auxiliaire 3D a été réalisé sur une portion de 
paroi, afin d'estimer l'influence du type d'éléments choisi pour modéliser les contreforts.  
Il s’est avéré que les éléments de coque mince retenus dans le modèle global reproduisaient bien le 
comportement général, tant en contrainte qu'en déformation. Toutefois les tassements à l'arrière des paroi 
étaient surestimés de 15 à 20 %. Ce pourcentage a été pris en considération dans l'analyse ultérieure des 
résultats. Cette approche a également permis de confirmer les observations faites lors de la rétroanalyse sur 
le Grand Casino, indiquant que la modélisation du contact paroi moulée-sol n'était pas nécessaire. 
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Figure 5 : Modèle auxiliaire pour les contreforts de la paroi moulée extérieure 
 

3.2   Lois constitutives 
 
5 couches de dépôts argilo-limoneux du retrait glaciaire ont été modélisées. La moraine située à – 40 m a 
été considérée comme suffisamment rigide comparativement aux argiles limoneuses pour constituer une 
condition de bord fixe. 
Pour reproduire correctement le comportement aussi bien en charge qu'en décharge des sols, il s'est avéré 
essentiel d'utiliser une relation constitutive "avancée". En particulier, un modèle « Cap » (figure 6) a été 
adopté pour toutes les couches argilo-limoneuses (seule la première couche plus sableuse est modélisée 
par un modèle de Drucker-Prager). 
 

 
Les paramètres1 ont été déterminés en collaboration avec le géotechnicien (GADZ) sur la base d'essais en 
laboratoire, de statistiques sur les sols genevois et de l'expérience acquise lors de la rétroanalyse sur le 
Grand-Casino. 

                                                      
1 détail des paramètres, voir sous la référence [4] 
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Figure 6 : Surface de charge du modèle « Cap » 
 

3.3  Couplage hydromécanique 
 
Il est apparu lors de la rétroanalyse sur le Grand-Casino, que les modifications de pressions interstitielles à 
l'arrière du système de soutènement influençaient fortement le comportement général. Etant donné les 
faibles perméabilités des sols interceptés, les conditions hydrauliques étaient transitoires en cours de 
chantier.  
 
Une modélisation 3D à échelle de temps réelle (transitoire) aurait considérablement alourdi l'étude et 
nécessité des temps de calculs très importants (plusieurs jours), ceci sans garantir plus de précision surles 
résultats compte tenu des incertitudes sur les données complémentaires. Pour cette raison, un modèle dit 
"pseudo-transitoire" a été développé. 
Le calage de ce modèle auxiliaire a été effectué en 2D. Le principe consistait à garder une approche 
hydraulique permanente (échelle de temps fictive) et à modifier artificiellement les perméabilités des sols en 
vue d'obtenir une répartition de pressions interstitielles semblable à celle obtenue par une approche 
transitoire. Ensuite ce même jeu de perméabilité a été utilisé dans l'approche tridimensionnelle dans une 
approche permanente. L'analyse à rebours sur le Grand Casino a montré que cette hypothèse simplificatrice 
conduisait à une répartition correcte des pressions interstitielles derrière la paroi. 
 

4.  Etude paramétrique 
 
 
Pour optimiser le projet et évaluer la contribution de chacun des éléments structuraux à l'équilibre de 
l'enceinte de fouille, plusieurs études paramétriques ont été effectuées. Elles ont permis d’explorer les 
conditions ci-après par rapport au "cas de base" qui correspond aux hypothèses décrites ci-dessus:  

a) calcul sans les parois moulées de renfort (emplacement voir figure 3) 
b) abaissement de l'anneau circulaire de 2 m 
c) mise en place différée du sous-radier 
d) absence de précontrainte dans les butons 
e) influence d'un béton de plus mauvaise qualité que souhaité initialement 
f) influence de la longueur de la paroi moulée sur le comportement. 

 
Les efforts et déplacements maximaux prédits pour certains de ces cas sont résumés dans le tableau 1 et 
comparés aux méthodes classiques [3] qui induisent des simplifications. 
 
Cette étude a notamment montré que l'influence des parois auxiliaires est faible, tant du point de vue des 
déformations que des efforts, et qu'un abaissement de 2 m du niveau des butons n’apportait qu’une 
amélioration minime du comportement global. Dans le cas d’une mise en place différée du sous-radier de 
blocage, la modélisation numérique prédisait des tassements à l'arrière de la paroi 1,5 à 2 fois plus 
importants que pour le cas de base. 
 



 

 A2

B2

A2

B2

 

 (a) (b) (c) (d)  

 
Cas de base 

Sans parois 
de renfort 

Abaisse-
ment de 
l'anneau 

Mise en 
place 

différée du 
sous-radier 

Sans 
précontrain-

te 

Méthodes 
classiques  

Cas de base 
[3] 

F
 [k

N
/m

’] 

F (butons) 610-750 620-750 635-775 790-940 175 780 

F (sous-
radier) 

450-670 175-750 270-800 - 400-750 30-420 

F (somme 
forces 

horizontales)
) 

1200-1280 930-1370 1045-1435 800-970 575-925 810-1200 

 
[c

m
] 

Déplacement 
horiz. paroi 
moulée ext. 

4.1-4.4 3.8-4.5 3.9-4.5 5.8-6.9 3.6-4.5 3.9-5.9 

Déplacement 
horiz. paroi 
moulée circ. 

1.0-2.0 1.2-2.5 1.9-2.2 0.8-2.0 1.1-2.5 - 

 
Tableau 1: efforts et déplacements principaux pour différents cas au quart de la paroi moulée 

 

5. Comparaison prédiction-mesure in situ 
La mise en place d'un dispositif de mesure conséquent (jauges, fibres optiques, inclinomètres, cibles, etc)  a 
permis de comparer ces prédictions du modèle numérique avec le comportement effectif en cours de 
travaux. Des modifications du projet (étapes d’excavation, terrassement dans la zone 1 différente, valeur 
réelle de mise en tension des butons plus faible que prévue initialement) font que la comparaison entre les 
résultats de mesure et du calcul peuvent différer sans toutefois que les hypothèses ou la valeur soient remis 
en cause. 

5.1  Pressions interstitielles 
 
La répartition des pressions interstitielles à l’arrière de la paroi moulée extérieure en fin d'excavation est 
représentée à la figure 7. Les prédictions et observations se sont avérées assez proches, en particulier pour 
les différences de pressions interstitielles par rapport à l'état initial hydrostatique (figure de droite) – qui 
induisent des modifications de l’état de contraintes effectives dans le sol et donc des déformations par 
consolidation. 
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Figure 7: Prédictions et observations [3] à l'arrière de la paroi moulée (a) de la répartition des 
pressions interstitielles et (b) des différences de pressions interstitielles 



5.2  Déplacements 
 
La figure 8 représente la cuvette des tassements obtenue pour le cas de base. 
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Figure 8: Cuvette des tassements après une étape d’excavation (gauche) et à la fin de l’excavation 
(droite) 

 
Le tassement maximal obtenu par calcul en fin d’excavation avait été estimé à 6.9 cm, valeur qui devrait être 
réduite à 5.6 cm pour tenir compte de l’influence des contreforts. Les tassements maximaux sur le terrain par 
le géomètre sont de l’ordre de 4 à 5.5 cm suivant le côté de la fouille considéré. Par contre l’allure de la 
cuvette des tassements diffère légèrement entre la prédiction et l’observation (figure 9). Ceci s’explique en 
partie par les grandes dimensions des éléments situés à l’arrière de la paroi, ainsi que par l'absence 
d'éléments de contact. 
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Figure 8: Cuvette des tassements : comparaison observation et prédiction 

 
En ce qui concerne les gonflements en fond de fouille, le modèle prédisait des gonflements moyens de 
l’ordre de 3 cm. Les mesures effectuées indiquent des déplacements moyens variant de 3 à 4 cm. 
 
Les mouvements de la paroi moulée extérieure ont été suivis par des cibles de géomètre en tête et des 
inclinomètres. La figure 9 compare les valeurs prédites et in situ à la fin des travaux et confirme la valeur des 
prédictions du calcul. A titre d’exemple, les mesures inclinométriques indiquent un déplacement du pied de 
paroi de 6 cm pour une prédiction de 5 cm. 
 
Quant aux divergences observées, elles s’expliquent comme suit : 

 le déplacement simulé en milieu de paroi (sur l'un des côté au haut des figures) était environ deux 
fois trop faible : dans la modélisation toutefois, cette zone a été complètement bloquée par la mise 
en place non seulement d’un sous-radier mais également du radier. En réalité, la paroi a été bloquée 
plus tard et la zone s’est révélée moins rigide que prévu. 

 le déplacement simulé au niveau des butons (à 3.1 m de profondeur) était proche de zéro alors que 
des déplacements moyens de 2 cm vers la fouille ont été observés : la précontrainte réellement 
appliquée était plus faible que celle retenue pour le calcul de base. 
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Figure 9: Déplacement de la paroi moulée extérieure (a) à -3.1 m (b) à -13.3 m (c) vers -19 m et (d) au 
droit de l’inclinomètre I12 

 

5.3  Efforts 
 
Les efforts dans les structures ont également été mesurés en cours de chantier soit par des jauges de 
contrainte soit par des fibres optiques.  
Les efforts initiaux dans les butons diffèrent un peu entre le modèle et la mesure du fait que la précontrainte 
effective était inférieure (d’un facteur 2 environ) à celle projetée initialement. Par conséquent, dans la modèle 
on observe en cours d’excavation une diminution des efforts dans les butons alors que dans la réalité ces 
forces ont augmenté. Relevons toutefois qu’en fin d’excavation, la différence entre forces mesurées et 
prédites est de l’ordre de 10%, confirmant la validité du modèle. 

Valeur moyenne observée
env. 5000 kN/m’
Valeur moyenne observée
env. 5000 kN/m’

 
Figure 10: Efforts membranaires (kN/m’) horizontaux à –18 m de profondeur (prédiction ↔ valeur 

moyenne observée) 



 
 
A titre d’exemple, la figure 10 indique la répartition des efforts membranaires dans la paroi moulée circulaire 
à 18 m de profondeur (soit environ au milieu de la paroi). Les efforts de compression moyens mesurés par 
l’intermédiaire de fibres optiques sont de l’ordre de 5000 kN/m’ avec un maximum de 7000 kN/m’. Ces 
valeurs sont tout à fait comparables aux 5000 à 6000 kN/m’ prédits avec un maximum à 8400 kN/m’. 
De même des efforts dans les sous-radiers variant entre 400 et 700 kN/m’ ont été mesurés, alors que dans 
cette zone, les efforts prédits variaient entre 400 et 950 kN/m’. Ces mesures confirment ainsi la validité de 
l’approche numérique. 

 

6. Conclusions 
 
 
Cette étude a permis de montrer la pertinence des outils numériques pour optimiser et vérifier des 
problèmes géomécaniques complexes. 
Une approche rigoureuse basée sur des données précises concernant la géométrie du problème, le 
phasage et la durée des travaux, une étroite collaboration avec les différents intervenants du projet 
(géotechnicien GADZ, ingénieurs civils Guscetti & Tournier et Jundt, ingénieur calculateur P. Annen) et 
l’utilisation de l'expérience acquise sur un cas similaire a conduit à des prédictions valables aussi bien en 
terme de déplacements que d’efforts, comme le montre les comparaison mesures – prédictions présentées 
ci-dessus. 
D’un point de vue pratique, il a été nécessaire de recourir à certaines simplifications (validées par un calcul à 
rebours préalable sur un projet similaire) pour ne pas alourdir le calcul : 

- maillage relativement grossier par rapport à ce qui serait choisi en 2D 
- recours à des pas de temps fictifs avec correction des perméabilités afin d’intégrer le comportement 

transitoire du problème 
- omission du contact paroi moulée – sol 
- maillage global sans contreforts validé par un modèle auxiliaire 

Il s’est en revanche avéré indispensable : 
- d’utiliser des lois constitutives plus évoluées que les lois élastiques parfaitement plastique, afin de 

reproduire correctement les tassements et gonflements de la fouille 
- d’introduire un couplage hydromécanique 
- d’effectuer une simulation 3D, afin d’intégrer au mieux la géométrie du problème et les différentes 

étapes d’excavation. 
 
De plus l’approche numérique est parfaitement adaptée à la méthode observationnelle. En effet en cours de 
travaux, en cas de modifications ou adaptations des hypothèses de base, la modélisation permet dans un 
laps de temps très court d’en prédire les conséquences, 
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Baugrube Coop Belp – zwischen Berechnung und Messung 

1 Das Projekt 

Die Baugrube mit einem Ausmass von 60 x 70 m und einer maximalen Tiefe von 12 m liegt im Zentrum von 
Belp am Ausgang des Gürbetales. Geologisch bildet dieses Tal eine tiefe, vom Aaregletscher ausgeräumte 
Felsrinne, welche vor allem spät- und nacheiszeitlich durch Lockergesteine wie Schotter, Moränen, See- und 
Seebodenablagerungen auf das heutige Niveau aufgefüllt wurde. Erst in jüngster Zeit hat die mäandrierende 
Gürbe im interessierenden Gebiet den Talboden mit einer relativ dünnen Schotterschicht überdeckt und diese 
auch gleich wieder teilweise erodiert.  

Eine 1999 auf dem Gelände mittels 4 Bohrungen, 4 Rammsondierungen und 2 CPT-Versuchen durchgeführte 
Baugrunduntersuchung ergab, dass unter einer geringmächtigen Deckschicht bis zu 2.5 m Gürbeschotter an-
stehen. Im Liegenden dieser eher oberflächennahen Schichten findet sich eine mächtige Abfolge von Seebo-
denlehmen, deren Untergrenze mit 20 m tiefen Bohrungen nicht erreicht wurde. Der Molassefels wird in ca. 70-
80 m Tiefe vermutet. 

 

Bild 1: Situation der Baugrube, Lage von FE- Schnitt und Messquerschnitt 

Die praktisch vollständig gesättigten Seebodenlehme, bestehen hauptsächlich aus siltigen Tonen bis tonigen 
Silten und weisen geringe bodenmechanische Kennwerte auf. Die charakteristischen Scherfestigkeitsparameter 
liegen bei c‘ 21° und cc’  10 kN/m2 bzw. undrainierte Scherfestigkeiten von su = 32-40 kN/m2. 

Die Durchlässigkeit nach Darcy ist kleiner als 1-10·10-9 m/s. Die Erstbelastungsmoduli wurden für die oberflä-
chennahen Bereiche in der Grössenordnung von ME1  8 MN/m2 angenommen.  

Aus diesen Werten liess sich für das Bauprojekt unter anderem folgern:  

 Neulasten sind aus Setzungsgründen möglichst zu vermeiden sind, d.h. es ist eine gute Lastverteilung auf 
Gründungskote erforderlich. 

 Die Böden für die Ausbildung von Pfählen und Alluvialankern ungeeignet sind. Als Stützelemente kommen 
demnach nur Spriessungen und Böschungen in Frage. 

 Der Baugrube zufliessendes Oberflächen- und Meteorwasser im Bau- und im Endzustand in der Baugrube 
gestaut wird.  

 Deformationen infolge Vertikalverbauten und grossräumiger Aushubentlastung sind unvermeidlich; Ent-
spannungen und Entfestigungen unter der Baugrubensohle sind minimal zu halten. 

 

Auf Grund dieser komplexen Randbedingungen wurden bereits bei Projektbeginn den Planungsansätzen gros-
se Aufmerksamkeit geschenkt.  



 

2 Numerische Berechnungen 

2.1 Planung 

Beim Entwurf von tiefen Baugruben mit grossen Grundrissabmessungen steht in weichen Böden das plastische 
Deformationsverhalten im Vordergrund. Der Bauvorgang ist, vor allem bei angrenzender Überbauung, so zu 
wählen, dass folgende Deformationen weitgehend vermieden werden können: 

 Verschiebungen der Baugrubenwand 
 Hebungen innerhalb der Baugrube und  
 Setzungen ausserhalb der Umschliessung 
 

Es kommen numerische Berechnungen zum Einsatz, da sich mit herkömmlichen analytischen Berechnungen 
diese Verformungen nicht ausreichend genau ermitteln lassen. 

Zielsetzung der numerischen Simulationen war auch hier, das Wechselspiel des Deformationsverhaltens im 
Bereich des Baugrubenverbaus und die grossräumigen Einflüsse von Entlastungs- und Belastungsvorgängen 
geeignet zu erfassen und überprüfbare Verformungsprognosen für die Ausführung bereit zu stellen. 

2.2  Berechnungsschritte 

Die numerischen Analysen wurden mit Hilfe des FD-Programmes FLAC, Vers. 3.40 durchgeführt. Ein massge-
bender Schnitt liegt im Bereich der tiefen Aushübe bis ins 3.UG, vgl. Bild 1. Die Vielzahl der durchgeführten 
Analysen gliedert sich in zwei wesentliche Phasen: 

Phase 1: Vorstudien zur Überprüfung des Grobkonzeptes des Bauablaufs 

Phase 2: Netzmodifikationen und Variationen unter Einführung rückhaltender Elemente 

2.3 Modellbildung 

 

 

 

 

 

 

 

 

Bild 2: 2D-FE-Netz mit Berechnungsannahmen 

Als Stoffgesetz wurde der Ansatz nach Mohr-Coulomb gewählt, wobei sowohl mit drainierten �‘, c‘ - als auch 
mit undrainierten su-Ansätzen gearbeitet wurde. Auf den Einsatz eines Stoffgesetzes nach dem Strain-
Softening-Modell hat man bewusst verzichtet, da von vorneherein Plastizitätszustände im Restscherfestigkeits-
bereich aufgrund der zugrunde gelegten Sicherheitsphilosophie ausgeschlossen wurden.  

Die weiteren, dem Modell zugrunde liegenden Annahmen sind nachstehend aufgeführt: 

 Einführung von Dimensionierungskennwerten unter Verwendung von Teilsicherheitsfaktoren auf den Scher-
festigkeitsparametern ‘�und c‘ mit tan ‘d = tan ‘c / 1.2 => ‘d = 18°, c‘d = c‘c / 1.5 = 6.7 kN/ m2  

 Einführung konstanter undrainierter Scherfestigkeiten su = 32 kN/m2 bis zum Wandfuss in 20 m Tiefe, da-
runter linear ansteigend mit einem Wert von su = 52 kN/m2 in 80 m Tiefe. 

‘d = 18° 

c‘d  = 6.7 kN/ m2 

ME2 = 3 ME1  

93 MN/m2  

su  

52 kN/ m2 

32 MEE  5 ME1 = 40 MN/m2 
24  

40  



 

 Aktivseitig und unterhalb des Wandfusses linear zur Tiefe ansteigende Verformungsmoduli im Wiederbelas-
tungsbereich, die mit einer Poissonzahl von  = 0.35 und Annahmen von ME2 = 3 ME1 = 24 MN/m2 bei -2 m 
gebildet wurden und ME2 = 93 MN/m2 in 80 m Tiefe erreichen. 

 Passivseitig, bereichsweise im Baugrubeninnern Einführung von konstanten Entlastungsmoduli bis zum 
Wandfuss, die über den Zusammenhang MEE  5 ME1 = 40 MN/m2 abgeschätzt wurden. 

 Volumenveränderungen werden nicht berücksichtigt; d.h. der Dilatanzwinkel wird zu Null gewählt. 
 Einführung der Durchlässigkeitsbeiwerte von kh = kv = 10-10 m/s. Eine allfällige Strömung im Untergrund 

sowie Konsolidationsprozesse blieben jedoch zunächst unberücksichtigt. Das Druckniveau des Wasser-
spiegels liegt durchgehend bei -1.5 m an der Schichtgrenze der Deckschichten zu den Seeböden. 

 Der Übergang Verbau/Baugrund wird durch „Coupling springs“, d.h. Bettungsübergänge beschrieben. Die 
Netzbegrenzungen sind wie üblich an den seitlichen Rändern vertikal verschieblich und am unteren Rand 
unverschieblich gelagert. 

 

2.4 Phase 1: Vorstudien 

In einer ersten Phase sollte das Grobkonzept des Bauablaufes überprüft werden. Das zugrunde liegende FE-
Netz geht von üblichen aktivseitigen Abmessungen mit einer Breite von BA = 3 x Tmax = 36 m aus bis zum Netz-
rand aus. Passivseitig wurde eine Breite BP = 72 m eingeführt, vgl. Bild 2.  

Anhand von Variationen wurde die Tiefen- und Längenwirkung sowie das Wechselspiel der folgenden Themen-
kreise anhand besonders untersucht: 

 Abmessungen von Verbau- und Stützkörpern 
 Wirksamkeit von Spriessungen und Auflasten 
 

Die aus dieser Phase resultierenden Ergebnisse können wie folgt zusammengefasst werden. Die Aussagen 
gelten für die drainierten und undrainierten Randbedingungen: 

 35°-Grad Böschungen bis ins 2. UG (- 8.5 m) sind problemlos ausführbar; steilere Böschungen zeigen be-
reits in diesem Aushubzustand Plastifizierungen der Böschung an. 

 Beispielhaft wurden folgende mittlere Verformungsbeträge im Aushubzustand 2. UG ermittelt: 
- Entlastungshebungen im Baugrubeninnern : ca. 10 – 15 cm 
- Setzungen hinter der Wand bis nahe an die Netzränder: ca. 5 – 10 cm 
- Wandtranslation sowie Rotation: ca. 7 – 10 cm 

 Die Verformungsbeträge für den Aushubzustand 3. UG können nicht angegeben werden, da die ersten 
Berechnungsgänge nicht konvergiert haben, d.h. keine rechnerische Stabilität erreicht wurde. 

 35°-Grad Böschungen bis 3. UG (-12 m) plastifizieren über die gesamte Höhe 
 Weitreichende plastische Bereiche: Die errechneten Verformungstendenzen beschreiben eine Wandrotati-

on um den Kopfpunkt mit einer grossen Tiefenwirkung im Baugrund und weitreichenden plastischen Berei-
chen entlang der Hauptrichtungen der Verformungen.  

 

Diese ersten Abschätzungen haben die Erwartungen bezüglich Deformationsverhalten klar bestätigt. Da der 
vorliegende Baugrund keine eigentlichen Bodenverbesserungen zulässt, wurden in einer zweiten Phase Anpas-
sungen des Bauablaufes näher untersucht. 

2.5 Phase 2: Modifikationen  

In einer zweiten Phase wurden weitere mögliche Faktoren wie Gegengewichte, etappenweises Vorgehen, Aus-
steifungen, Saugspannungen und Symmetrien eingeführt (vgl. Bild 2). In einem ersten Schnitt erfolgten diverse 
Anpassungen des Netzes: 

 Der Betrachtungsbereich im Aktivbereich hinter der Wand wurde auf BA = 5 x T = 60 m erweitert, damit im 
Bereich der Netzränder das Abklingen der Spannungsumlagerungen sichtbar wird.  

 Das Netz symmetrisch gestaltet, um die Wirkung des Bauablaufes mit allfälligen Teilaushüben und Gegen-
gewichten sowie bereits erstellten Gebäudeauflasten vollständig simulieren zu können.  

 Des Weiteren erfolgten Berechnungsvariationen mit dem Ziel einer Verkleinerung der Tiefenwirkung, indem 
das Ursprungsnetz von 80 m Tiefe auf 40 m Tiefe verkürzt wurde. 



 

In einem zweiten Schritt wurden die Gebäudelasten entsprechend eines möglichen Bauablaufes mit Kernbau-
weise und dem frühzeitigen Einsatz von Spriessungen eingeführt.  

In den darauffolgenden Schritten erfolgten weitergehende Verfeinerungen durch die Einführung von allfälligen 
Saugspannungen im Böschungsbereich und horizontaler (Teil-)Fixierung der Schlitzwand. 

Die am verfeinerten 2-D-Modell vorgenommenen Berechnungen ergaben grundsätzlich: 

 Die Einführung des etappierten Vorgehens mit Spriessungen / Gebäudelasten hat zu einer deutlichen rech-
nerischen Verkleinerung der Verformungen und eine grossräumige Wirksamkeit gezeigt. Die sich einstel-
lenden plastischen Bereiche konnten rechnerisch auf den Böschungsbereich begrenzt werden. 

 Ein Abklingen der Setzungen hinter der Wand wurde nach ca. 40 m errechnet. 
 Die Verkleinerung des wirksamen Tiefenbereichs hat wie erwartet gezeigt, dass sich die plastischen Berei-

che deutlicher oberflächennah ausbilden und die errechneten Horizontalverschiebungen entsprechend ver-
grössert sind. 

 Ohne die Fixierung des Verbaus werden die Böschungsbereiche auch bei Ausnutzung aller verfügbaren 
rückhaltenden Kräfte im Plastizitätsbereich beaufschlagt; die Berechnungen konvergieren nicht; eine Trans-
lation des Verbaus kann in diesem Fall rechnerisch nicht ausgeschlossen werden. 

 Erst durch die kombinierte Einführung von Saugspannungen im Böschungsbereich und horizontalen Fixie-
rungen des Verbaus bis zum Fusspunkt konnten für den Aushubzustand 3 UG (-12 m) stabile Zustände er-
rechnet werden.  

 Die mittleren, rechnerischen Verformungen im Aushubzustand 2. UG wurden im Vergleich zur Phase 1 auf 
etwa 50 - 60 % der Ausgangsbetrachtungen errechnet: 
- Entlastungshebungen im Baugrubeninnern : ca. 5 – (10) cm 
- Setzungen hinter der Wand: ca. 2 – (5)  cm 
- Wandtranslation sowie Rotation bei unfixierten Systemen: ca. 3 – (7) cm 

 Die Verformungsbeträge für den Aushubzustand 3. UG können nur für die fixierten Systeme angegeben 
werden. Der Zuwachs der Setzungen beträgt rund 1.5 cm unmittelbar hinter der Wand. Die zu erwartenden 
Entlastungshebungen bei Entfernen der Bermen entsprechen mit 5 – (10) cm den Beträgen der grossräu-
migen Entlastungen. 

 

Das Gesamtergebnis der numerischen Variationen bestätigt nach wie vor die Erwartungen, dies unabhängig 
von den zugrundegelegten Variationsmodellen. Es ist infolge der vorgesehenen Eingriffe in den ursprünglichen 
Gleichgewichtszustand mit grossen Deformationen zu rechnen.  

Zur Minimierung der Umgebungssetzungen und Vermeidung von Bruchzuständen in der Bauphase mussten 
demnach auch hier hohe Ansprüche an die Baugrubengestaltung und den Bauablauf gestellt werden.1  

3 Bautechnische Folgerungen 

3.1 Konstruktive Elemente 

Bereits in einer sehr frühen Projektierungsphase stand ein steifer Verbau mit guter Fusseinbindung im Vorder-
grund. Deckelbauweisen wurden aufgrund der geringen Tragfähigkeiten der Pfähle für die Stützen nicht weiter-
verfolgt. Offene Bauweisen mit Kernbauteilen, Spriessen und Bermen sollten den erwarteten Entlastungshe-
bungen entgegenwirken. 

Aufgrund der numerischen Simulationen wurden neben den eingangs genannten Randbedingungen im weiteren 
für die Bauausführung gefordert: 

 Böschungsneigungen und Aushubetappen sind stark zu begrenzen. 
 Lasten und Sicherungen sind frühzeitig einzubringen. 
 Fussverstärkungen der Baugrubenwand sind notwendig. 
Basierend auf weiteren Überlegungen zum Bauablauf kamen bei der gewählten Kernbauweise folgende Siche-
rungselemente zum Einsatz (vgl. Bild 2): 

                                                      
1 An dieser Stelle wird auf den Artikel „Empfehlungen des Arbeitskreises „Baugruben“ der DGGT zu Baugruben in weichen Böden“ von 
Anton Weiβenbach, Bautechnik 79, Heft 9 [2002] hingewiesen. 



 

 Schlitzwand bis in eine Tiefe von 20 m 
 Stützung mittels 35° - Bermen oder Spriessung 
 „Schlitzwandkreuz“ vorgängig unterhalb der Baugrubensohle erstellt 
 Verstärkungen in den Lasteinleitungszonen 
 Rühlwandverbau ab Niveau 2.UG zur Stützung der Bermen und Verkleinerung der Aushubabschnitte und 

Spriesslängen 
 Stark etappierter Aushub zur Begrenzung der Aushubentlastungen 
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Bild 3: Etappierung und Schlitzwandkreuz Bild 4: Positionierung Messstellen und Mess-
querschnitt  

3.2 Beobachtungsmethode 

Als weitere bautechnische Folgerung ist die aus der Sicherheitsphilosophie entstehende Forderung nach der 
Beobachtungsmethode zu nennen.  

Aufgrund der gefürchteten plastischen Verformungen und zur Überprüfung der Prognosewerte wurde die Bau-
massnahme entsprechend messtechnisch begleitet. 

Die mit verbleibenden Unsicherheiten behaftete, numerische Modellbildung bildet eine Basis für die Beurteilung 
und Vorgehensweise der Baumassnahme. Sofern die Messergebnisse stark von den Berechnungsergebnissen 
abweichen, können die Modelle anhand der Messungen weiter verfeinert und so die Sicherheit in der Beschrei-
bung und Beurteilung der Vorgänge verbessert werden. 

4 Messkonzept 

Es galt vorrangig, die Deformationen der Schlitzwände und die Setzungen in der näheren Umgebung und damit 
auch die der Schlitzwandbemessung zu Grunde gelegten Annahmen zu überprüfen. Dazu wurde verifiziert, ob 
die in den Tonen angenommenen und sich günstig auswirkenden Saugspannungen tatsächlich vorhanden wa-
ren und die gemessenen Spriesskräfte mit den aus den Erddruckberechnungen ermittelten Werten überein-
stimmten.  

Porenwasserdruckgeber 

Inkrex 

Inklinometer

Messquerschnitt 



 

4.1 Messinstrumente 

Für die zu überwachenden Grössen wurden folgende Überwachungen und Messinstrumente ausgewählt. Im 
vorliegenden Fall wurden sämtliche Messstellen in Höhe und Lage präzisionsnivelliert. Die Anordnung der 
Messquerschnitte im Grundriss und im Schnitt sind in Bild 4 und Bild 6 verzeichnet: 

Porenwasserdruck / Saugspannungen Elektrische Porenwasserdruckgeber: 3 Messstellen mit je 3 Gebern.  

 2 Messstellen im Innern der Grube 
 1 Messstelle ausserhalb der Baugrube 

Deformation der Schlitzwand 4 Inklinometer, bis 5 m unter den Schlitzwandfuss geführt  

Präzisionsnivellement des Schlitzwandkopfes  
Rückversicherung Wandkopf ausserhalb des Einflussbereichs 

Einmessen von relativen Distanzen (z.B. innerhalb der Baugrube) 

Setzungen ausserhalb der Baugrube Präzisionsnivellement von Gebäudepunkten 

Hebungen im Innern der Baugrube Präzisionsnivellement  
Inkrex: Tiefe von 26 m ab OK Terrain 

Spriesskräfte Dehnungsmessstreifen montiert auf Messspriessen  

Tab.1: Messgrössen und entsprechende Messinstrumente 

Um möglichst früh Erkenntnisse zu gewinnen und für die weiteren Etappen allfällige Baumassnahmen ergreifen 
zu können, entschloss man sich, in einer ersten Phase einen Messquerschnitt auszurüsten (vgl. Bild 6). Bei den 
weiteren Etappen sollten lediglich die kritischen Bauzustände und Enddeformationen mittels Inklinometern und 
geodätischem Präzisionsnivellement kontrolliert werden. 

3 cm 

2 cm 
5 cm 
2. UG 

3. UG 

 

2. UG

3. UG

Porenwasserdruckgeber

Inklinometer

Inkrex

Spriesse

 

Bild 5: FE- Prognosen der Verformungstendenzen Bild 6: Messquerschnitt  

 

Die Standortwahl des Messquerschnittes wurde durch den Bauablauf bestimmt. Einerseits wollte man möglichst 
früh Messresultate erhalten, andererseits sollte der Messquerschnitt einen besonders kritischen Ort repräsentie-
ren. Entsprechend wurde der Messquerschnitt in der Nähe des ersten, bis ins 3. UG reichenden Aushubes ein-
gebaut (vgl. Bild 4). 

In einer Frühphase wurde ein Messintervall von ca. 10 Tagen gewählt, welches anschliessend je nach Bauab-
lauf und erfolgten Beobachtungen angepasst wurde. 

Aktueller Zustand 

Folgende Bauetappe 
Aushub 3. UG 



 

4.2 Messresultate 

4.2.1 Setzungsmulde 

Für eine globale Beurteilung wurden die Messdaten als Setzungsmulde dargestellt (vgl. Bild 7): 

 Als maximale Setzungen entlang der Baugrube wurden ca. 20 mm gemessen.  
 Die Setzungsmulde erstreckt sich je nach Standort bis ca. 20 – 40 m hinter den Baugrubenabschluss. Ge-

nerell ist die Ausdehnung im östlichen Bereich aufgrund der grösseren, geometrisch bedingten Steifigkeit 
der Schlitzwand geringer. 

 Einzelne Punkte weisen grössere Setzungen auf; diese sind die Folge von lokal aufgetretenen Probleme. 
Es handelt sich dabei vorwiegend um folgende Punkte:  
- Im Bereich des Messquerschnitts Probleme mit der Böschungsstabilität vor Aushub, grössere Bewe-

gungen im Bereich der Schlitzwand während der Aushubphase in Etappe 2 und 3a 
- Punkt 29: Probleme bei der Unterfangung des Gebäudes Dorfstrasse 8. Grössere Setzungen und Ver-

formungen infolge zu grosser Aushubetappen 

4.2.2 Inklinometer 

Die in verschiedenen Inklinometern gemessenen Verschiebungen lassen folgende Aussagen zu: 

 Die maximalen Kopfverschiebungen im Bereich der Spriesslagen betragen mehrheitlich ca. 40 mm. Eine 
Ausnahme stellt im Bereich des Messquerschnittes aus obgenannten Gründen das Inklinometer I/2 dar.  

 Die beim Inklinometer I/2 festgestellten Kopfverschiebungen sind mit ca. 115 mm deutlich grösser und tra-
ten beim Aushub der Etappe 2 bis ins 3. UG, der zu langsam erfolgten Ausfachung der Rühlwand sowie 
dem einmaligen Einbringen der Spriessung über die ganze Höhe auf. 

 Die Inklinometer zeigen eine Rotation der Schlitzwand um den Fusspunkt. 
 Sämtliche Inklinometer weisen Fussverschiebungen von ca. 20 mm auf.  
 Die Distanzmessungen bestätigen die jeweiligen Zu- und Abnahmen der Kopfverschiebungen. 

4.2.3 Hebungen 

Die Hebungen im Innern der Baugrube wurden u.a. anhand eines geodätisch überwachten Inkrexmessrohres 
erfasst. Nach Einbau der Bodenplatte wurde das Messrohr durch einen auf der Bodenplatte befestigten Mess-
punkt ersetzt und mit fortschreitendem Bauablauf bis Oktober 2001 überprüft werden. Betrachtet man die Ver-
änderung der präzisionsnivellierten Höhenkote kann eine Hebung von ca. 5.5 cm festgestellt werden.  

Kopfverschiebung Inklinometer I2

-300

-250

-200

-150

-100

-50

0

50

100

150

200

250

300

03.04.00 02.06.00 01.08.00 30.09.00 29.11.00 28.01.01 29.03.01 28.05.01 27.07.01 25.09.01 24.11.01 23.01.02 24.03.02

Datum

En
tla

st
un

g 
[k

N
/m

2]

-120

-110

-100

-90

-80

-70

-60

-50

-40

-30

-20

-10

0

10

20

30

40

50

60

70

80

90

100

110

120

Ko
pf

ve
rs

ch
ie

bu
ng

 [m
m

]

Entlastung Etappe 2 A-Achse Distanzmessungen interpretierter Deformationsverlauf

Bild 7: Setzungsmulde  Bild 8: Kopfverschiebung Inklinometer I2 in Ab-
hängigkeit der Zeit (ohne Kopfspriess) 



 

4.2.4 Porenwasserspannungen 

Die in den verschiedenen Bauzustände relevanten Porenwasserdrücke / Saugspannungen können beispielhaft 
an den Gebern 53987 und 50214 der Messstelle PWD3 abgelesen werden (vgl. Bild 8). Das relativ schnelle 
Ansteigen der Porenwasserdrücke innert 2 Monaten nach erfolgtem Aushub unterstreicht deutlich die Forde-
rung nach einem schnellen Arbeitsablauf. 

Porenwasserdruckgeber PWD3
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Bild 8: Porenwasserdruck im Innern der Baugrube in Abhängigkeit der zugehörigen Entlastung 

5 Zwischen Theorie und Praxis 

Abschliessend können anhand der umfangreichen Datensammlung folgende Feststellungen gemacht werden: 

 Die den numerischen Simulationen zugrunde gelegten Annahmen beschreiben die in-situ Verhältnisse recht 
gut. 

 Die gemessenen Verschiebungen und Setzungen liegen im Grössenbereich der prognostizierten Werte.  
 Ausnahmen bilden die beschrieben „Störfälle“. Selbst ein geringfügiges Abweichen von der vorgesehenen, 

kleinräumigen, „behutsamen“ Vorgehensweise spiegelte sich in den beobachteten plastischen Verformun-
gen wieder. 

 Die Verformungstendenzen der Schlitzwand unterscheiden sich in der theoretischen Berechnung und den 
tatsächlich erfassten Vorgängen. Das numerische Modell beschreibt eine Wandtranslation und -rotation um 
den Kopfpunkt, gemessen wurde das umgekehrte Verhalten um einen tiefliegenden Punkt im Baugrund. 

 Die vermeintlich günstigere Tiefenwirkung des Baugrunds konnte mit den verwendeten Stoffgesetzen und 
Eingangsparametern nicht geeignet nachgebildet werden. Die Berechnungen als Basis für die Dimensionie-
rungen der Verbauteile sind aber dennoch weiterhin auf der sicheren Seite anzuordnen. 

 Die messtechnische Überwachung hat ihre Funktion im Sinne der Beobachtungsmethode mit entsprechen-
den Auswirkungen auf die Bauausführung der weiteren Etappen erfüllt.  

 Insbesondere waren die aus dem Messquerschnitt frühzeitig gewonnenen Erkenntnisse für den Bauablauf 
und die bedeutend kritischeren Bauetappen im Bereich des Schützenweges äusserst wertvoll.  

 Entsprechende Massnahmen wie Einbau einer Kopfspriessung vor Aushub vor den Schlitzwänden konnten 
demnach frühzeitig ergriffen und für die folgenden Etappen umgesetzt werden. 

 

6 Schlussfolgerung 

Die in der Anfangsphase erarbeiteten Berechnungsmodelle erwiesen sich in der Praxis als mehrheitlich gut und 
zeigten die Probleme dieser komplexen Baugrube auf. Das Beispiel der unterschiedlichen Verformungstendenz 
bei der Schlitzwand zeigt, dass numerische Modelle weiterhin an Resultaten aus der Praxis geeicht und durch 
Rückrechnungen verbessert werden müssen. Mit den prognostizierten Daten und den Erkenntnissen aus der 
Beobachtungsmethode konnten in diesem Beispiel kritische Schritte im Bauablauf erkannt und die erforderli-
chen Gegenmassnahmen eingeleitet werden. 
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