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Bericht über die Tagung in London 

Von Dr. A. von Moos, Prasident der Schweiz. Gesellschaft für Bodenmechanik und Fundationstechnik, Zürich 

Allgemeines und Beschlüsse des Executiv-Conlf!littee 

Vom 12. bis 21. August 1957 fand in London der 
IV. Internationale Kongrefi für Bodenmechanik und 
Fundationstechnik statt, der von über 1200 Teilnehmern 
aus 41 Landern, darunter 37 Schweizern und Schwei
zerinnen, besucht wurde. Eroffnungs- und Schlufisitzung 
wie auch die neun technischen Sitzungen, wurden in den 
schonen Raumen der Institution of Civil Engineers an 
der Great George Street, in der Nahe des Parlamentes, 
durchgeführt. Die Tagung wurde unterbrochen durch 
zwei offizielle Empfange in der Tate Galery und im 
Hurlingham Club an der Themse, zwei halbtagige Exkur
sionen in Laboratorien und aufBaustellen und durch einen 
Ausflug nach Folkestone zum Besuch der berühmten 
Warren-Rutschungen an der Küste. Für die Damen war 
ein abwechslungsreiches Sonderprogramm vorbereitet 
worden. Die Tagung wurde beendet mit einem feierlichen 
Schlufibankett im Grosvenor House, dem sich noch 
mehrere technische Exkursionen, so nach East Anglia und 
nach Schottland, anschlossen. 

Die Geschafte des Exekutivkomitees wurden in zwei 
Sitzungen erledigt. Zu den 26 nationalen Gesellschaften, 
die am letzten Kongrefi in der Schweiz 1953 die Inter
nationale Gesellschaft bildeten, sind seither vier neue 
hinzugekommen (China, Kolumbien, Irland und Süd
Rhodesien), am Kongrefi selbst wurden neu die Sowjet
union und Mexiko aufgenommen. V o r dem Kongrefi 
umfafite die Gesellschaft 2525 Einzelmitglieder, davon 
macht die Schweizerische Gesellschaft rund 1/12 aus. 
Nach Vornahme einiger Statutenanderungen wurden 
drei Kommissionen gewahlt, die sich bis zum nachsten 
Kongrefi folgenden Fragen widmen sollten : 

Vereinheitlichung der Klassifikation der Literatur, 
Vereinheitlichung der Symbole und 
Vereinheitlichung der statischen und dynamischen 
Penetrationsgerate. 

Anstelle des zurücktretenden Prasidenten, Prof. 
K. Terzaghi, Cambridge, USA, der zum lebenslanglichen 
Ehrenprasidenten der Gesellschaft ernannt wurde, 
wahlte das Exekutivkomitee Prof. A. W. Skempton, 
London. Als Vizeprasidenten wurden ernannt : G. T. 
Aitchison, Melbourne ; A. J. L. Bolognesi, Buenos 
Aires; Prof. J. E. Jennings,. Johannesburg; R. F. Legget, 
Ottawa ; A. Mayer, París; K. L. Rao, New Delhi. 

Als Generalsekretar wurde Mr. A. Banister, London, 
bestatigt. 

Der nachste Kongrefi findet 1961 in París, der über
nachste 1965 in Ottawa statt. 

Der Kongrefi, der von den englischen Kollegen grofi
zügig organisiert worden war, hat erneut gezeigt, dafi 
das Gebiet der Bodenmechanik und Fundationstechnik 
ein weites Interesse gefunden hat und dafi eine grofie 
Anzahl, namentlich auch junger Leute, sich intensiv damit 
beschaftigt. Bezeichnend mag die aus amerikanischen 
Quellen stammende Feststellung sein, dafi die Zahl der 
Laboratorien sich von 1948 bis 1957 von 400 auf 5000 
erhoht habe. 

In seiner Eroffnungsansprache und seinen Diskus
sionsbeitragen warnte aber Terzaghi immer wieder vor 
der einseitigen Laboratoriumsbetrachtung. Er wies auch 
darauf hin, dafi die Arbeit an und mit dem Baugrund 
nicht nur eine Wissenschaft, sondern eine Kunst dar
stelle, die man nur durch lange Erfahrung unter Berück
sichtigung von Bodenmechanik und Geologie erwerben 
konne und dafi dazu der standige Kontakt mit dem 
Boden, die intensive Verfolgung der Bauten gehore. Man 
müsse, wie Theodor Roosevelt einst von Staatsmannern 
erwahnt ha be, lernen, mit den Hüften (the hip) und nicht 
mit dem Kopf zu denken, d. h. eine auf langen theoreti
schen und praktischen Erfahrungen basierende Intuition 
walten zu lassen. 
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Les propriétés fondamentales des sols et leur mesure (Div. la) 

Par E. Recordon, ing. EPUL, Lausanne 

Les eommunieations éerites, présentées avant le eon
gres dans les deux premiers volumes des eomptes rendus 
ont été eommentées dans le rapport général de M. Rosen
quist, professeur de sédimentologie et de géoteehnique à 
l'Université d'Oslo. La três grande diversité des sujets 
traités dans la division a obligé M. Rosenquist à demander 
à l'un de ses eollaborateurs, M. Janbu, d'examiner tous 
les travaux ayant trait à la résistanee au cisaillement. Nous 
pouvons répartir en einq groupes les 30 eommunieations 
présentées : 

1 o H uit études son t des descriptions d'une région e t d'un so/ 
particulier avee énumération des propriétés géoteeh
niques de ee sol. 

Sous ee titre figurent par exemple : l'étude de sols 
silteux ou limoneux d'Argentine et d'Israel ; l'étude des 
argiles latéritiques d'une région de l'Afrique équatoriale 
française, d'un eertain type d'argile et de tourbe du Ca
nada, des argiles et des eraies de la région londonienne. 

Ces études eonstituent une doeumentation utile pour 
tous ceux qui ont à s'oeeuper de sols semblables, mais 
leur caractere deseriptif ne suggere pas de sujets de dis
eussion. 

2° Sept eommunications traitent chaeune d'une propriété 
particuliere des so/s argileux. 

Par exemple : leurs déformations élastiques et strue
turelles, la sensibilité et la perméabilité des argiles re
maniées, l'électro-osmose, l'effet de la salinité sur les 
autres earaetéristiques des argiles. Ces diverses études 
abordent des sujets tres spéeiaux qu'il est impossible de 
résumer dans le eadre de cet exposé. 

3° Dans un troisiême groupe, on trouve la description de 
huit appareillages pour la mesure d'une caractéristique d'un 
so!. 

Ce son t par exemple : la deseription du earottier à fen te 
et d'un appareil à rayons gamma pour la mesure de la 
densité des sables. D'autres appareils ont été mis au point 
pour mesurer la vitesse de diffusion de l'eau dans les sols, 
leur porosité, la pression de gonflement et de retrait des 
sols argileux. 

4o Les études concernant les so/s gelés constituent le quatriême 
groupe. 

Deux auteurs russes ont étudié les propriétés méea
niques de ces sols, en partieulier leur résistance au eisaille
ment, leur eompressibilité et leur déformabilité. 

Deux auteurs français ont étudié la migration de l'eau 
dans les sols soumis à un gradient de température. Ils 
apportent ainsi une eontribution intéressante à l'étude du 
mouvement de l'eau en période de gel dans les sols saturés 
ou non. 

Enfin, deux Suédois déerivent deux types d'appareils 
permettant de mesurer la profondeur de pénétration du 
gel. La eonnaissanee de eette profondeur de pénétration 
est néeessaire pour le dimensionnement de l'épaisseur de 
la fondation des routes en matériaux non gélifs. L'Union 
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suisse des professionnels de la route a également mis au 
point des appareils de ee genre. 

5° Nous signalerons dans un einquieme groupe deux 
eommunieations d'un earaetere particulier: 

MM. Cambefort et Caron, ingénieurs à París, pré
sentent une étude s ur le délavage des gels de silicate de soude qui 
sont utilisés comme matériaux d'étanehement, spéciale
ment en eas de sable fin. Ils donnent des indieations pré
cises sur le type de gel et de réaetifs à utiliser pour ee genre 
de travaux ainsi que la description d'une série d'essais de 
laboratoire exéeutés sur des éehantillons étanehés au 
silieate de soude et que l'on a soumis à un eourant de 
délavage. Les auteurs montrent que la perméabilité n'aug
mente q ue p o ur certains réaetifs. Cette étude de la boratoire 
a été utilisée pour les travaux d'étanehement de la digue 
du Lae Noir qui apres dix ans est restée parfaitement 
étanche. 

La eommunieation de M. Wagner, ingénieur au 
bureau de réclamation des Etats-Unis, présente le !)!Steme 
uniforme de classification des sols. Ce systeme a été adopté 
depuis 1952. par deux organismes importants aux Etats
Unis ; sa simplieité lui donne une grande clarté. Les sols 
sont répartis en 15 eatégories d'apres la grosseur des 
éléments qui les constituent. Le classement d' un sol peut 
se faire sur la base d'essais de laboratoire (granulométrie, 
plasticité, ete.) ou à l'aide d'essais tres simples d'identi
fieation sur le ehantier. L'intérêt de eette eommunieation 
réside surtout dans le fai t que e'est une tentative pour uni
formiser le langage des géoteehniciens. Il est à souhaiter 
que ee travail d'uniformisation de la terminologie et des 
méthodes d'essais des sols soit poursuivi. Jusqu'à main
tenant, les efforts ont été dirigés plutôt vers le perfeetion
nement des systemes existants, ehaque auteur proposant 
des améliorations par rapport à ses prédéeesseurs. Mais 
la géoteehnique semble avoir atteint suffisamment de 
maturité pour que l'on puisse maintenant ehoisir parmi 
tous ees systêmes les plus produetifs. 

L'examen des eommunieations éerites présentées 
avant le eongres suggêre les remarques suivantes: 

1 o Le eomportement des sols argileux est eneore mal 
eonnu et eontinue à préoeeuper de nombreux ehereheurs. 
n semble que les études effeetuées jusqu'ici n'utilisent pas 
suffisamment d'autres scienees telles que la physique, la 
minéralogie, la géologie. De plus, le eomportement de 
l'eau dans les sols argileux est eneore insuffisamment 
eonnu, de même que son influenee sur des phénomenes 
tels que le fluage et la résistanee au eisaillement. 

2° Le probleme du gel, qui j o ue un rôle tres important 
ehez nous, préoeeupe également beaucoup les géoteeh
niciens d'autres pays, en partieulier les Nordiques. Cer
tains progrês ont été réalisés en ee qui eoneerne le eom
portement méeanique des sols gelés et le mouvement de 
l'eau dans ees sols. Toutefois, les progres sont moins im
portants dans le domaine du méeanisme de formation de la 
glaee et des eonditions néeessaires et suffisantes à eette 
formation. 



3° Les appareils de mesure se perfectionnent et l'on 
constate des tentatives de plus en plus nombreuses d'utili
sation d'appareils à rayonnements nucléaires et autres, 
pour la mesure des caractéristiques de la compadté des 
sols (densité, porosité, teneur en eau). 

4° Despropositions et des demandes de normalisation 
apparaissent et laissent espérer que les méthodes vont 
s'uniformiser et se simplifier, ce qui permettra sans doute 
de leur donner une plus grande efficadté. 

A la fin de son rapport général, M. Rosenquist pro
posait de centrer la discussion du congres, pour cette 
division, sur le comportement et le rôle de l'eau dans les 
sols. n soulignait bien, par cette proposition, que l'eau, si 
elle avait été un des corps élémentaires des anciens, était 
aussi le corps qui posait le plus de problemes aux géo
techniciens modernes. M. Rosenquist désirait que l'on 
discute de l'influence de l'eau dans les phénomenes de 
résistance de fluage et de gel. Il espérait, sans toutefois 
trop y croire probablement que quelques congressistes 
allaient apporter des éléments nouveaux et déterminants 
sur ce sujet. 

Les divers orateurs qui tenterent d'éclaircir ces pro
blemes ne purent malheureusement pas satisfaire entiere
ment les espoirs du rapporteur général : o n en reste actuelle
ment à l'idée que dans les argiles l'eau se comporte de deux 
façons différentes. U ne partie est adsorbée, elle est attachée 
aux grains sous forme d'une pellicule fine, c'est l' « eau 
solide ». L'autre partie est l'eau qui se meut entre les 
grains, c'est l' «eau normale». La présence de l'eau adsor
bée est cause de la diminution de frottement dans les 
argiles. Certains auteurs pensent qu'il n'existe plus de 
différence dans les sols fins entre cohésion et frottement. 

D'autres proposent la détermination de la viscosité des 
argiles, considérées au point de vue de son comportement 
comme un fluide semblable au bitume, en particulier dans 
le cas des glissements lents (fluages). Aucune de ces con
ceptions n'est entierement satisfaisante parce qu'elles ne 
permettent chacune d'interpréter qu'un aspect particulier 
du comportement de l'argile. 

Des progres plus importants ont été réalisés dans 
l'étude du comportement de l'eau dans les sols gelés. 

J e tenterai pour finir de vous donner mes impressions 
générales sur le congres : 

Depuis le troisieme congres qui eut lieu à Zurich et à 
Lausanne il y a quatre ans, des progres ont été réalisés 
dans tous les domaines de la géotechnique. La plupart des 
communications traduisent l'effort de chaque auteur dans 
un domaine particulier. Mais il semble que dans leur 
forme actuelle, les congres n'apportent pas tout ce que 
l'on pourrait en attendre, chacun travaillant trop isolé
ment. 

Le prochain congres se tiendra à París en 1961 si les 
circonstances le permettent, et il est intéressant d'ap
prendre que des propositions sont faites pour organiser 
le travail d'étude en vue de ce congres. Dans le pays organi
sateur, o n envisage de grouper les ingénieurs s'intéressant 
à certains problemes et de présenter au congres le fruit de 
ce travail en commun. Des correspondants étrangers 
pourront probablement aussi partidper aux travaux de 
ces groupements. Il est probable qu'une telle formule per
mettra d'augmenter l'unité de recherche et de se rappro
cher de certains objectifs définis à l'avance. Souhaitons 
qu'une telle tentative puisse être faite et qu'elle soit cou
ronnée de succes l 

Mechanische Eigenschaften der Boden (Div. 1b) 

Von H. J. Lang, Ing. , Schafir & Mugglin, Bauunternehmung AG, Liestal 

Unter der Division 1b  (Mechanische Eigenschaften 
der Boden) sind in den Proceedings des Kongresses 
London 1 957 15 Beitrãge enthalten. Das Thema « Me
chanische Eigenschaften» liillt einen weiten Spielraum. 
So ist denn auch von so anspruchsvollen Titeln wie 
«Eine allgemeine Theorie der Bodenmechanik » (1b/7)1 
bis zur Darstellung von Resultaten aus Laboratoriums
untersuchungen für jedes Interesse Raum gelassen. 

Das Hauptaugenmerk der wissenschaftlichen For
schung hat sich aber in den Jahren 1953-1957 auf eine 
ganz spezielle mechanische Eigenschaft gerichtet : Di e 
S cherjestigkeit. 

V on den fünfzehn Beitrãgen behandeln acht Scher
festigkeitsprobleme. Eine weitere groBere Anzahl von 
Autoren befaBt sich mit der Zusammendrückbarkeit der 
Bi:iden. In der Diskussion ergriffen in London 23 Redner 
das Wort, von denen mindestens 14 sich auf Scherfestig
keitsprobleme bezogen, wobei jeder Redner wegen der 
sehr kurz bemessenen Zeit nur die wichtigsten Punkte 
umreiBen konnte. 

1 Nummer des Beitrages in den Proceedings. 

Die am meisten gestellte Frage nach dem KongreB 
1957 wird nun lauten, ob und welche Resultate hervor
getreten sind, die die Ar bei t derjenigen zu erleichtern oder 
neu auszurichten vermi:igen, die sich mit dem Boden als 
Baustoff oder Baugrund zu befassen haben. Hierzu sind 
auch dic Ergebnisse zu rechnen, welche die beratende 
Tatigkeit der Laboratorien betreffen. Die experimentelle 
Basis der Arbeiten bringt es naturgemãB mit sich, dafi für 
die Division 1 b vor allem der zweite Weg in Frage kommt. 
Dies gilt ebenfalls für die noch anhand von V ersuchen zu 
untermauernden Theorien. Für den Praktiker werden in 
erster Linie die zusammengetragenen Scherfestigkeits
daten aus Versuchen von Interesse sein (Beitrãge 1 b/5 von 
Fukuoka, Japan, und 1bf13 von Schultze, Déutschland). 

Einen solchen Hinweis geben, heiBt aber auch gleich
zeitig vor einer einfachen Übertragung derartiger Ver
suchsresultate auf « ãhnliche» Materialien warnen. Dazu 
gibt Jakobson, Schweden, in seinem Beitrag 1bf18 ein 
sehr instruktives Beispiel. Einen weiteren Hinweis darauf 
wird man wohl auch in scheinbaren Widersprüchen 
zwischen den Beitrãgen 1bf8 von Jakobson und 1bf10 
von Peltier (Frankreich) zu erblicken haben. 
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In seinem Bericht macht der Berichterstatter für die 
Division 1b, Dr. N. Janbu, Norwegen, über die Scher
festigkeit u. a. folgende grundlegende Bemerkungen : 
Noch nicht võllig abgeklãrt ist die Frage, welche Ver
suchsmethodiken und die daraus ermittelten Scherfestig
keitsparameter für bestimmte Fãlle anzuwenden sind. Es 
hat sich in letzter Zeit mehr und mehr eingebürgert, die 
Scherfestigkeit durch effektive Spannungen auszudrük
ken, was natürlich die Kenntnis der Porenwasserspan
nungen voraussetzt. Leider fehlt diese gerade für die 
wirtschaftlichsten Versuche, wie einfacher Druckversuch 
und Vane-Test, vollkommen, so daB die so gewonnenen 
Daten n ur beschrãnkt verwendbar sind. In der experimen
tellen Bestimmung im Labor und im Felde und in der 
rechnerischen V orhersage der Porenwasserspannungen 
sind bedeutende Fortschritte gemacht worden. Aber 
hauptsãchlich in bezug auf den letzteren Punkt bleibt 
noch viel zu tun, da die Porenwasserspannungskoeffizien
ten keine Materialkonstanten sind. 

Es kann daher auch für uns kein Zweifel daran be
stehen, dafi die genaue Beobachtung, die Untersuchung 
im Felde und im Laboratorium und die Nachrechnung 
von Rutschen usw. heute so notwendig ist wie bisher. 
Allein diese Angaben kõnnen uns darüber Aufschlufi 
geben, mit welchen Mitteln die Bodenmechanik die 
Natur am besten zu erfassen vermag. Die damit ver
bundenen Aufwendungen dürften sich in Form ratio
neller Entwürfe bezahlt machen. 

Da es nicht im Rahmen eines Kurzvortrages liegen 
kann, das in den Beitrãgen enthaltene Material zusammen
zutragen und zu sichten, sei hier noch auf zwei einzelne 
Beitrãge hingewiesen : 

Beitrag 1b/6 von J .  W. Hilf und H. J. Gibbs (Bureau 
of Reclamation) : 

«Triaxiale Scherversuche, bei denen der effektive Seitendruck 
konstant gehalten JVird. » 

Die Autoren beschreiben eine spezielle Art, triaxiale 
Scherversuche auszuführen, bei der die Porenwasserspan
nungen gemessen werden, damit der allseitige Druck in 
der V ersuchszelle a 3 so reguliert werden kann, daB der 
Wert des effektiven Seitendruckes a' 3 = (a3-Porenwas
serpannung u) konstant bleibt. 

Der Anla13 zu dieser Ar bei t war u. a. die Diskussion 
über die Bruchkriterien für die Proben bei triaxialen 

Scherversuchen. Je nach dem, welches der beiden 
Bruchkriterien 

a/ 
-----, max. oder (a1-a3) max. a a 

angewendet wird, ergeben si eh unterschiedliche W erte 
für die Scherfestigkeitsparameter e und cp. 

Bei der beschriebenen Methode fãllt diese Unsicher
heit weg, da die Vektorkurve (Ort aller Punkte, die in 
jedem Zeitpunkt des Versuches im Mohrschen Diagramm 
die effektiven Normal- und Scherspannungen in der 
Scherflãche reprãsentieren) eine Gerade wird und die 

Punkte 
a,' 
- max. und (a1-a3) max. a.' identisch sind. 

Die Methode liefert gegenüber der herkõmmlichen 
Art, triaxiale Scherversuche auszuführen mit dem 
Kriterium (a1-a3) max. i. A. kleinere Werte von cp' (bis 
zu 30 % kleiner). 

Beitrag 1bf1 1 von M. Rocha, Lissabon, über 

«Die Mõglichkeit, erdbaumechanische Probleme mit Hilfe von 
Modellen zu !Osen. » 

Der Autor leitet zunãchst Ahnlichkeitsbedingungen 
ab, die im Modell erfüllt sein müssen. Wichtig ist jedoch 
eigentlich die Anregung, in der Praxis erdbaumechani
scher Untersuchungen in vermehrtem Ma13 von Modell
versuchen Gebrauch zu machen. Dem Zweifel, ob ange
sichts der Tatsache selbst in künstlichen Schüttungen 
immerfort variierender Bodeneigenschaften Modellver
suche überhaupt sinnvoll sein kõnnen, hãlt Rocha mit 
Recht die notwendigerweise stark vereinfachenden 
Annahmen aller bekannten Berechnungsverfahren gegen
über. Gerade die Krisis, in der sich heute die Erdbau
mechanik aus mangelnder Kenntnis des wirklichen V er
haltens unserer Bauwerke in Natur befindet, kõnnte 
durch die Einbeziehung modellversuchstechnischer Lõ
sungen überwunden werden, wobei der Modellversuch 
die gegebene Ergãnzung der analytischen Berechnungs
methoden wãre. 

Di e Erkenntnis über das mechanische V erhalten der 
Bõden ist keineswegs abgeschlossen, sondern es ist noch 
Ar bei t z u leisten. Da neue Ar bei t aber auch neue Resultate 
bringen wird, darf man sich, wie Dr. Janbu betonte, auch 
noch auf den nãchsten Kongre13 freuen. 

Technik der Felduntersuchungen und der Probenentnahme (Div. 2) 

Von Dr. A. von Moos, Beratender Geologe, Zürich 

Für dieses Thema wurden neun Arbeiten verõffent
licht und der General Reporter, Prof. Vargas, São Paolo, 
führt in seinem Bericht aus, da13 seit dem Zürcher Kon
gre13 1953 keine fundamentalen Entwicklungen in dieser 
Richtung bekanntgeworden sind. Auf dem Gebiete der 
Probenentnahme ist noch immer die Arbeit von M. J. 
Hvorslev über Subsurface Exploration and Sampling [1] 
ma13gebend, in welcher die grundlegenden Angaben ent
halten sind. Trotzdem geht es in den verschiedenen Lãn
dern unterschiedlich rasch, bis die Probenentnahme-
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technik sich den neueren Anforderungen angepa13t hat. 
Dank der Initiative von Herrn J. Huder, V A WE, Zürich, 
verfügen in der Schweiz seit kurzem einige Sondier
firmen über Entnahmegerãte nach dem Kolbenprinzip, 
mit welchem nun auch in den weichen und z. T. sehr 
weichen Bõden (Seeschlamm, Seekreide) einwandfreie, 
ungestõrte Proben entnommen werden kõnnen. 

Serota und Jennings, England (Di v. 2/8, V oi. I, p. 245) 
beschreiben drei Entnahmegerãte. Das erste beruht auf 
dem von Bishop (1948) und Kahl (1 948) entwickelten 



Prinzip bei der Entnahme von Sandproben, die besonders 
sehwierig zu entnehmen sind, an die Unterfl.ãehe der 
Probe dureh eine dünne Leitung ein Luftpolster zu brin
gen. Dieses halt beim Rüekzug die Probe zusammen und 
gestattet, Raumgewieht, Wassergehalt und Porositãt der
selben einwandfrei zu bestimmen (Abb. 1 ). Das zweite be
sehriebene Entnahmerohr ist für sehr weiehe Materialien 
gedaeht un d ist dreiteilig, so daB di e mei s t gestéirten En d en 
der Proben entfernt werden ki:innen und trotzdem genü-

Ai r 

Rod rel�sP mPchan�sm 

YJf 

Abb. 1. Probeentnahmege
rat für Sand mit Luftzufuhr 
nach Serota und Jennings 

gend Material für die Versuehe verbleibt. Endlieh be
sehreibt er noeh einen auf dem Kolbenprinzip entwiekel
ten Entnahmezylinder, der für alle Boden die besten 
Proben gegeben hat. 

Wegen der Sehwierigkeit der Entnahme ungestéirter 
Bodenproben und aueh des Preises von Bohrungen und 
Probenentnahmen werden in aller Welt in vermehrtem 
MaBe Penetrationsversuehe durehgeführt. 

Die statisehen Penetrationsversuehe sind namentlieh 
in Gebieten mit relativ weiehen Béiden verbreitet, die 
dynamisehen eignen sieh nur für die hãrter gelagerten 
Béiden. 

Eine spezielle Form der dynamisehen Rammsondie
rung ist d er von der Raymond Pile Co. ,  New York, einge
führte Standard Penetration Test. Er besteht aus einem 
Probeentnahmezylinder von 55,1 em Lãnge, 5,08 em 
Durehmesser, der im Bohrloch mittels eines Bãrs von 
63,6 kg Gewieht von der Bohrloehsohle in den Unter
grund gesehlagen wird. Da bei wird di e Anzahl Sehlage für 
die Eindringung von einer Tiefe von -0,15 bis 0,45 m ab 
Sohle gezãhlt. Diese Sehlagzahl wird benützt, um eine 
Übersicht über die Zonen versehiedener Hãrte zu erhal
ten. Terzaghi und Peek [2] und Peek, Hanson und 
Thurnburn [3] geben für sandige Béiden Tabellen für die 
zulassige Bodenpressung in Funktion der Schlagzahlen 
des Standard Penetration Tests. Da diese Methode relativ 
einfach ist, hat sie rasch groBe Anwendung in den USA, 
Brasilien und England und z. T. auch in Deutschland 
gefunden. 

Palmer und Stuart, England (Div. 2/5, Vol. 1 ,  p. 231 )  
diskutieren die Verwendung des Standard Penetration 
Tests für Kies, versuchen die Entnahmezylinder dureh 
einen formahnlichen Vollzylinder mit Kegelspitze zu 

ersetzen und kommen zu ahnlichen Resultaten wie für 
Sand bzw. den ursprüngliehen Hohlzylinder. Sie stellen 
aber fest, daB die auf Grund der Diagramme von Peck, 
Hansen und Thurnburn ermittelten zulãssigen Boden
pressungen relativ gering sind und erhõht werden 
kõnnten (Abb. 2). 

Nach den Untersuchungen von Maehado und Magal
haes über zahlreiehe untersuchte Falle in Brasilien ergibt 
sieh, daB der Standard Penetration Test lediglieh angibt, 
daB, je groBer die Sehlagzahl pro Eindringungseinheit 
ist, desto gri:iBer die zulassige Bodenpressung sei. Dort 
wo keine Sehlagzahlen eintreten, ist aber die vorgesehla
gene zulassige Bodenpressung auBerordentlich konser
vativ, d. h. kann meist erhõht werden. 

In der Diskussion wies Florentin, Frankreieh, auf 
einen Fali in einem Caisson mit Grundbruch hin, in 
welchem die Bodenpressung mit Hilfe des Standard 
Penetration Tests ermittelt werden sollte. Di e angewandte 
Bodenpressung war dann wesentlieh gri:iBer, als auf 
Grund des o ben erwãhnten Diagramms gestattet worden 
wãre, ohne daB Setzungen festgestellt wurden. Nachdem 
auch von anderer Seite etwelche Zweifel an der Methode 
geauBert wurden, wies im SchluBwort Terzaghi darauf 
hin, daB der Standard Penetration Test eben im Prinzip 
vor allem die Zonen verschiedener Harten angeben soll 
und daB man dann auf Grund der schwachsten Zone 
dimensionieren müsse. 

Speziell muB noch auf die für die Schweiz so inter
essante Arbeit von Schultze f Knausenberger, Deutsch
land (Div. 2/9, Vol. 1 ,  p. 249) hingewiesen werden, in 
welcher Parallelversuche einerseits mit verschiedenen 
statisehen, andererseits mit dynamischen Sonden durch-

(al 

(b) 
OtN.t dttal11 o• Raymond tool obOYt 

- - - - · / 

� � - ---- - - - -'---------.r ;--i: : lt :-- . 
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t tl l 11 •:t' ' t 
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Abb. 2 oben: Original- Standard-Penetrationszylinder nach 
Raymond, d. h. ein Probeentnahmezylinder 
un t en : Das vereinfachte G era t, d. h. ei n Rammgestange 
mit kegelfõrmiger Spitze 

geführt wurden. Dabei benutzte er bei den letztern die 
verrohrte schwere Rammsonde von Brunner, Zürich L4] , 
und die mittlere von Stump, Zürich [5], als unverrohrte 
die schwere von Maag, Luzern, die mittlere der Versuchs
anstalt für Wasserbau und Erdbau an der ETH, Zürich 
[6] ,  und den leichten Künzelstab (Abb. 3). 

Die statischen Versuche, die für statische Probleme 
die einwandfreiesten Resultate ergeben, eignen sich nur 
für weiche Bi:iden und erfordern einen relativ groBen 
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Aufwand. Rammsbndierungen rnit Verrohrung eignen 
sich vor allem in bindigen, auch in organischen Bõden, 
da damit die Seitenreibung ausgeschaltet wird. Di e unver
rohrte Rammsonde ist vor allem günstig für kiesige, 
sandige und siltige Bõden, d. h. dort, wo die Seitenreibung 
klein bleibt. Es werden einige Angaben über den V er
gleich zwischen den dynamischen und den statischen 
Resultaten ermõglicht, doch ist diese Frage noch zu 
wenig genau untersucht (Abb. 4 ). 

Nach meiner persõnlichen Auffassung sollten die 
Rammsondierungen vor allem als Orientierung über die 
V erteilung der verschieden hart gelagerten Schichten 
benutzt werden, wobei ihr relativ kleiner Preis uns ge
stattet, ei ne Grof3zahl von Versuchen durchzuführen. Die 
zahlenmaBigen Angaben kõnnen dann anhand von 
Proben aus nachtrãglich an der geeigneten Stelle abge
teuften Schlüsselbohrungen gezogen werden. Die Inter
pretation von unverrohrten Rammsondierungen er
heischt wegen der mõglichen Summation von Spitzen
widerstand und Mantelreibung besondere Vorsicht [7]. 

Haefeli f Fehlmann, Schweiz, Div. 2J4, Vol. I, 225, 
geben erste Grundlagen für die Auswertung von Bela-

�-
f orlglna/ shope D( cont chOngH V// 

stungsversuchen auf an Rammsonden montierten Spezial
spitzen, die gestatten sollen,' den Zusammendrückungs
modul in verschiedenen Tiefen in si tu zu bestimmen, eine 
Methode, die sehr grof3e V orteile in sich birgt, die aber 
noch weiter ausgebaut werden muf3. 

Seit einigen Jahren wird intensiv daran gearbeitet, 
raschere Methoden zur Bestimmung des Wassergehaltes 
und des Raumgewichtes bzw. der Porositãt der Proben 
im Felde zu finden, was namentlich im Dammbau, sodann 
im StraBen- und Pistenbau wertvoll wãre. 

Cambefort, Frankreich (Div. 2J1 ,  Vol. I, p. 213), be
schreibt eine Methode der kontinuierlichen Bestimmung 
der Porositãt von Sanden im Bohrloch mit Hilfe elek
trischer Widerstandsmessungen, ãhnlich wie das bei 
Olbohrungen nach dem Schlumbergerverfahren üblich 
ist. 

Rocha, Nascimento und de Castro, Portugal (Di v. 2/7, 
Vol. I, p. 241 ) geben andererseits Versuchsresultate über 
zeitlich kontinuierliche Bestimmung des Wassergehaltes 
im Boden rnit Hilfe hygrometrischer Zellen, in welchen 
eine Sai te montiert ist, deren Lãnge j e nach Feuchtigkeit 
variiert und mit Hilfe von Schwingungen gemessen wird. 

Blows per Foot Penetration 
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Oynomic Penefrotion Test (Brunner) 

I-Organic Sand n-'1-3%, E-19•P kg/cm� II-Yerg Compresslble feat n-91%, E-5-.pkg/cmZ JJI-Slltg Flne Sond n-'1-7%, E-'l-7xpkgfcm8 
JY-So('t lliud n-S'I %, E -1'1-xpkg/cmZ, C I-28% Y-Organlc Sond n-'1-9 %, E-íi5xpkgjcmí! YI-Soft Mud n-73%, E -7xpkg/cm� C I-59% 

YII-Sond with some Croveln-38%, E-11'/xpkg/cmB, R D -10'1% V/l 
Abb. 4. Vergleich der Resultat(' verschiedener Methoden und Gerãte an ein und derselben Stelle mit Schlüsselbohrung 



Von den zahlreichen Versuchen in den USA, Deutsch
land usw. , Feuchtigkeit und Raumgewicht mit Hilfe von 
radioaktiven Isotopen zu bestimmen, haben in den 
Proceedings nur Durante, Kogan, Ferronsky und Nosal, 
Sowjetunion (Div. 2/2, Vol. I, p. 216) Versuche beschrie
ben, mit welchen man teils mit einer Gabel, wovon ein 
Ende Sender, das andere Ende Empfanger enthalt, bis 
in etwa 30 em Tiefe bzw. mit zwei Rõhren bis in fünf Me
ter Tiefe das Raumgewicht rasch mit Hilfe von Gamma
strahlen (Cobalt 60) ermitteln kann. 

In der Diskussion wies Menard, Frankreich, noch auf 
ein von ihm im Laboratorium von Prof. Peck, Urbana, 
Ill., entwickeltes Gerãt hin, mit dem man im Bohrloch 
mitHilfe eines durchEinpressen vonLuft dehnbarendrei
geteilten Zylinders den Plastizitãts- und Elastizitãts
modul bestimmen kann, eine Weiterentwicklung einer 
Methode, die schon von Kõgler u. a. aufgegriffen wurde, 

die bis heute aber meist an technischen Schwierigkeiten 
gescheitert ist. 

[1] Hvorslev M.].: Subsurface Exploration and Sampling of 
Soils for Civil Engineering Purposes, Waterways Experi
ment Station, Vicksburg, Miss. USA, 1949. 

[2] Soil Mechanics in Engineering Practice, John Wiley, New 

York 1948. 
[3] Foundation Engineering 1953. 
[4] Stump S.: Aus der Praxis der Rammsondierung. SBZ, Bd. 

128, s. 128. 
[5] Stump S.: A method for determining the resistance of the 

subsoil by driving. Proc. 11. Int. Conf. Soil Mech., Rotter
dam, Vol. III, p. 212, 1948. 

[6] Haefeli R., Amberg G., von Moos A.: Eine leichte Ramm
sonde für geotechnische Untersuchungen. SZB, Bd. 69, 
1951. 

[7] Stump S.: Proc. III. Int. Conf. Soil Mech. Found. Eng., 
Vol. III, p. 148, 1953 (Discussion). 

Les Fondations en général (Section Illa) 
(pieux non compris) 

Par H. de Cérenville, ing., Lausanne 

Ce tres vaste chapitre occupe à peu pres le quart des 
communications faites au congres. Il n'est donc possible 
d'exposer ici, tres sommairement, que quelques-uns des 
sujets à l'ordre du jour. 

1 o La valeur admissible des tassements différentiels a été 
étudiée par quelques auteurs, notamment par M. Polshin, 
de Moscou, qui donne les chiffres suivants, en °/00 de la 
longueur ou de la portée : 

Ossature revêtue de brique . . . . . . . 
Ossature acier ou béton armé . . . . . . 
Constructions ou les tassements différentiels 
n'introduisent pas d'efforts secondaires . 
Bâtiments en brique à plusieurs étages :  
LJH< 3 
L/H> 5 ... . ...... . .  . 
Usines à l'étage . . . . . . . . . . 
Pente des chemins de roulement des ponts 
roulants: max. . . . . . . . . . . . . 
Inclinaison des constructions hautes et 
rigides: cheminées, réservoirs, tours, silos, 
sous l'effet de la combinaison de charges la 

0,5-1,00°/00 
20foo 

0,3-0,4%0 
0,5-0,7%0 

10foo 

30 foo 

plus défavorable . . . . . . . . . . . 4%0 
Selan M. J acob Feld, de New-York, on a pour : 
Ossatures en béton ou en acier . . . . . 4°/00 
et selan M. Sowers, U.S.A., plus nuancé : 
Ossatures en acier, avec tassements rapides 2°/00 
Ossatures en béton armé, avec tassements 
rapides . . . . . . . . . . . . . . . 2,5%0 
en admettant des valeurs plus élevées si le 
tassement est lent. 

20 L'importance de l'hétérogénéité du sous-sol a été sou
lignée à maintes reprises. Son influence sur la grandeur 
des tassements différentiels a été étudiée par le prof. 
E. de Beer en Belgique sur des culées de pont fondées sur 

le sable. Le contrôle du sol a été fait par des essais de 
pénétration au cône. La conclusion est que l'hétérogé
néité du so l a une plus grande importance pour les petites 
fondations que pour les grandes. Pour ces dernieres, les 
tassements différentiels ne dépasseront vraisemblable
ment pas 25% du tassement maximum. 

Au sujet des essais de pénétration comme moyen de 
mesure de l'hétérogénéité, le prof. Terzaghi a relevé 
notamment: «Il faut les considérer comme pouvant 
fournir une vague idée du degré d'hétérogénéité, ce qui est 
mieux qu'une idée fausse ou pas d'idée du tout. » 

Quant à l'interprétation des essais de pénétration, le 
prof. Kérisel de Paris a fait observer que la valeur Nq 
obtenue par les essais doit être diminuée d'autant plus 
que la fondation est grande et que le milieu est serré ou 
compact. 

Voici les valeurs Nq qu'il a trouvées lors d'un essai 
sur modele dans le sable : 

Profondeur 

0,50m 
1,00 m 

0 5 10 20 40 60 80 mm 

600 430 330 240 160 97 
180 130 98 

MM. Bjerrum et Overland ont donné un exemple du 
danger de l'hétérogénéité à propos de la rupture locale 
de la fondation d'une citerne de 6000 m3 en Norvege, 
fondée sur une argile tendre dont la résistance au cisaille
ment était de 5 tfm2 d'un côté et de 3 t/m2 de l'autre. 
L'analyse a montré que le coefficient de sécurité le plus 
bas correspondait au cas d'une rupture locale sous la 
moitié seulement de la citerne, et non à une rupture géné
rale sous la citerne entiere. A la suite de cet accident, on a 
utilisé une nouvelle méthode de montage pour les citernes 
fondées sur les argiles, de maniere à obtenir une consoli
dation pendant la période de montage déjà. Les tôles son t 
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soudées à partlr d'une plate-forme flottant sur l'eau à 
l'intérieur de la eiterne, qu'on éleve au fur et à mesure de 
l'avaneement. n n'y a plus d'aeeidents depuis l'adoption 
de ee proeédé malgré des tassements de SO à 100 em. 

3° L' ana!Jse des tassements e t des gonflements est toujours 
à l'ordre du jour ainsi qu'en témoigne, entre autres, 
l'étude statistique du prof. Niehiporovieh sur les tasse
ments des grandes eonstruetions hydrauliques en U.R.S.S .  
Il trouve que les tassements finaux Soo son t d us en majeure 
partie au gonflement du sol pendant la période d'exeava
tion. Leur grandeur est déterminée par l'épaisseur de la 
eouehe sujette à gonflement. L'évolution des tassements 
dans le temps, qui est plus rapide que ne l'indique le 
ealcul, peut être estimée par la formule : 

S1 = Soo (1-e-dt), ou t = temps, et d = eoeffieient 

dépendant du rapport entre l'épaisseur de la eouehe 
eompressible H et la largeur de la fondation B, eomme 
sui t :  

HfB = 

d= 
0,1 0,3 o,s 1 3 
2,4 1,1 0,8 o,ss O,S 

MM. Baraeos et Bozozuk nous renseignent sur les 
affaissements et gonflements saisonniers des argiles au 
Canada en relation notamment avee la présenee de végé
tation. Les gonflements sont maxima au moment de la 
fonte des neiges et les affaissements de mai à aout au 
moment de la demande d'eau de la végétation. Les 
affaissements autour des arbres sont partieulierement 
élevés et peuvent atteindre 10 et même 30 em. 

Affaissements en surfaee . . . . . . 
Affaissement à 2,SO m de profondeur . 
Affaissement à 4,00 m de profondeur. 

Dan s 
l':.iaxe de 
l'arbre 

9 em 
S em 
2 em 

A une 
distance de 1/2 hauteur 
de l'arbrc 

S em 
2,S em 
0,7 em 

Sur ee même sujet, la eommunieation de MM. Salas 
et Serratosa a parlé du gonflement des argiles qui se pro
duit en Argentine sous les bâtiments quand l'évaporation 
superfieielle est plus forte que les préeipitations. Le sol 
sous le eentre de l'immeuble, non soumis à l'effet de 
l'évaporation, se met à gonfler. Les sols sujets à ee type 
de gonflement ont une limite de retrait inférieure à 10 ou 
12%.  

L'effondrement de  l a  strueture de  sables limoneux et 
du lress sous l'effet de l'eau et des inondations est un dan
ger fréquent en Afrique du Sud et en U.R.S.S.  Dans ee 
dernier pays, on évite ee danger par une eompaetion du 
lress, soit par damage, soit au moyen de pieux en lress 
stabilisé et damé à la teneur en eau optimum dans des 
trous forés avee un mouton pointu ou au moyen d'une 
ehaine d'explosifs suspendue dans un forage de 60 mm. 

4 o Moment de renversement des fondations isolées de pylônes. 

Les résultats d'essais exéeutés par la S.N.C.F. ont été 
présentés par M. Lazare. n s'agissait de mesures du déver
sement a de pylônes en fonetion du moment renversant 
TH ou T= effort horizontal à la hauteur H. Les fonda
tions étaient eylindriques de 0 SS à 100 em ou parallé
lipipédiques de 0,7 X 1,1 m à 1,0 x 1,S m, de profondeur 
D = 1 à 3 m. Deux formules sont proposées pour la 
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valeur du moment de renversement limite THlim' La 
formule B se présente eomme suit : 

B ' TH!imen kgm = P6 · D, H . 10 000 D, H+D--3· 

ou p = eoeffieient variant entre S et 12 selon la eonfigura
tion du terrain, les sens du tirage et la distanee aux voies ; 
B = largeur de la fondation et D = profondeur de la fon
dation en metres. 

D' 
D1 = D-0,1S m -2 ou D'= épaisseur de mort terrain, 

e'est-à-dire de terrain superficiel sans eohésion. 
On note que la nature du sol n'intervient pas dans 

la résistanee. 82% des essais ont donné un angle de déver
sement a de moins de 17' (S0 f 00) p o ur un moment de 
renversement TH/3 qui est le moment admissible adopté 
par la S.N.C.F. 

so La répartition des pressions sur le so! dans les radiers a 
soulevé beaueoup d'intérêt. Le prof. E. de Beer en 
Belgique trouve que, dans les fondations allongées à 
forte rigidité, la distribution transversale des pressions 
n'est pas du tout uniforme, mais que, néanmoins, pour 
les radiers dont le rapport des eôtés est inférieur à Yz, 
l'effet de la répartition transversale sur la répartition 
longitudinale peut être négligé. 

Dans l'étude du Dr Grasshoff en Allemagne sur l'in
fluenee de la rigidité de la superstrueture des bâtiments 
sur la répartition des pressions et sur les moments fléehis
sant dans un radier, on eonstate que plus le sol est rigide, 
plus la eoneentration des pressions dans les bords est 
forte. Les colonnes articulées à la base donnent aussi une 
pression plus élevée dans les bords. La meilleure com
pensation des moments fléehissant dans le radier se 
présente lorsque la superstructure est rigide et que les 
colonnes sont encastrées à la base. 

A ce sujet, Jacob Feld aux U.S.A. a relevé que l'hypo
these d'une répartition uniforme sous les radiers est à la 
fois éeonomique et sure, et il a fai t remarquer qu'avee une 
pression non uniforme, il faut augmenter la dimension 
du radier si on limite les contraintes admissibles à une 
valeur donnée. Concernant la rigidité de la construetion, 
il a attiré l'attention sur le fait qu'elle augmente la charge 
sur les colonnes extérieures, ce qui peut être dangereux. 

6° L' importante de la compatibilité cinématique des surfaces 
de glissement a été soulignée à plusieurs reprises. Il ne suffit 
en effet, pas de les déterminer seulement par la notion 
d'équilibre limite. 

7o Les définitions du coefficient de sécurité ont, une fois 
encore, été l'objet de vives discussions. En voici un 
exemple d'origine suédoise : le eoefficient de séeurité est 
le rapport entre la valeur probable de la résistance et la 
valeur nécessaire à l'équilibre. 

8° En conclusion, on peut dire que le congres de Londres 
a apporté un choix varié d'études théoriques et empi
riques. Malgré les nombreux renseignements nouveaux 
qui ont été donnés, il faut constater que les connaissances 
sont souvent tres imparfaites. La difficulté de tenir 
compte des variations du soi et la tendance à schématiser 
à l'exces restent encore les points les plus faibles de l'étude 
des fondations. 



Pfâhle und Pfahlfundationen am Londoner Erdbaukongress (Div. 3b) 

Von U. G. Peter, Ing. , in Firma Losinger & Co. AG, Bern 

Die zweekmãBige Anwendung von Pfãhlen ist noeh 
immer eine Kunst, so la u tet, in knappester Formulierung, 
das Ergebnis der Sitzung, in welcher an der Londoner 
Konferenz über Pfãhle und Pfahlfundationen gesproehen 
wurde. 

Zu diesem Thema wurden im KongreBberieht 17 
ausgezeiehnete Beitrãge veroffentlieht, welche vom 
zustãndigen Beriehterstatter, Ing. Rutledge, New York, 
im Generalrapport zusammengefaBt und kommentiert 
worden sind. 

F as t alle Kongrel3beitrage behandeln das gemeinsame 
Thema Tragfãhigkeit der Pfãhle. 

Fünf Arbeiten sind dem V erhalten von Pfãhlen in 
sandigem Material gewidmet und befassen sich im 
wesentliehen mit : 

a) Bestimmung der z u erwartenden Setzungen von 
Pfãhlen unter Nutzlast, abgeleitet aus der Belastung 
von Probepfãhlen. 

b) Voraussage der Tragfãhigkeit von Pfahlen aus Ramm
sondierungen, insbesondere aus dem da bei ermittelten 
Spi.tzenwiderstand. 

e) Ermittlung von Mantelrcibpng aus Zugversuehen. 
d) Reehnerische Ermittlung der Tragfahigkeit unter 

Berücksiehtigung von Spi tzenwide,:stand und Man
telreibung nebst Gruppenwirkung, und Erhãrtung 
der Theorie dureh Modellversuehe. 

e) Auftreten von ungewohnliehen Einsehnürungen bei 
Ortsbetonpfãhlen. 

Weitere fünf Arbeiten behandeln Untersuehungen 
und Besehreibungen von Pfahlen und Pfahlfundationen 
in tonigem Baugrund, namlieh 

a) Setzungsbeobaehtungen an einem ausgeführten Bau
werk und entspreehende reehnerisehe Analysen; 

b) Ermittlung d er Mantelreibung in tonigen Boden ver
sehiedener Steifigkeit; 

e) Probebelastungen und Vergleieh der Resultate mit 
dem reehnerisehen Ergebnis aus versehiedenen 
Rammformeln; 

d) Besehreibung einer neueren Anwendung von Rei
bungspfahlen zur Setzungsverminderung in einem 
bedeutenden Bauwerk und Resultate bisheriger Er
gebnisse. 

Vier Arbeiten befassen si eh mit dem Knieken von sehr 
sehlanken und langen Pfãhlen, insbesondere Rundeisen
stãben und ãhnliehen Profilen, in weiehem Ton. 

Ein weiterer Beitrag entwickelt eine Theorie zur 
Bereehnung der Wirkung von kombinierten axialen-, 
seitliehen- und Torsionskrãften auf Pfãhle. 

Sodann ist eine interessante Abhandlung über Ramm
formeln sowie ihre vergleichende Anwendung auf aus
geführte Probebelastungen zu erwãhnen. 

Endlieh ist auf eine bemerkenswerte russisehe Ver
offentliehung (D. D. Barkan, 36/1)  über eine ganz neu
artige und vielverspreehende Verwendung von groBen 
Vibratoren - insbesondere für Rammen und Ziehen von 
eisernen Spundwanden - hinzuweisen (Abb. 1 ) .  

Grundsãtzlieh seheint sieh allmãhlich die Erkenntnis 
durehzusetzen, daB eine Pfahlfundation nieht allein auf 
Grund von Ramm- oder andern empirisehen Formeln 
oder bestenfalls na eh V ornahme einer kurzfristigen 
Belastungsprobe an einem Einzelpfahl erstellt werden 
darf. Vielmehr sind vorerst unbedingt mogliehst ausge
dehnte Sondierungen des Baugrundes vorzunehmen, um 
sieh Reehensehaft darüber geben zu konnen, wie sieh der 
Boden zusammensetzt und um festzulegen, auf welche 
genügend tragfãhige Sehieht die Pfahle abgestellt wer
den konnen, damit eine gewünsehte Tragkraft dauernd 
erhalten bleibt. Dazu gehort selbstverstãndlieh aueh die 
Erkundung des Baugrundes unterhalb der tragenden 
Sehieht, um allfãllige Setzungen zu verhindern oder 
absehãtzen zu konnen. 

Abb. 1. Russischer Elektrovibrator zum Rammen und Ziehen 
von Spundwanden 

Als Mittel dazu dienen vor allem Bohrungen; in 
niehtbindigen Boden werden zusãtzlieh mit Vorteil aueh 
Rammsondierungen ausgeführt. Um lokale, ungleieh
maBige Setzungen zu verhindern, ist es aul3erdem sehr 
wichtig, daB alle Pfãhle einer Pfahlfundation angemessen 
und mogliehst gleiehmal3ig in die tragende Sehieht 
hineingerammt werden. Dabei wird selbstverstãndlieh 
vorausgesetzt, dal3 die Ausführung gewissenhaft und mit 
geeignetem Gerãt erfolgt. 

Eine weitere grundsãtzliehe Erkenntnis besteht dari n, 
daB streng zu unterseheiden ist zwisehen Pfãhlen in 
rolligem und solchen in bindigem Baugrund. 

Für Pfãhle, welche in rolligem, vorwiegend sandigem 
Material fundiert sind, zeiehnen sieh bereits gute Mog
liehkeiten ab, zuverlãssige Aussagen über die Tragkraft 
zu maehen. Die Ermittlung der statisehen Tragfãhigkeit 
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auf rechnerischem Wege verfügt über weitgehend gültige 
Kenntnisse der GrõBenordnung von seitlichem Druck, 
Reichweite und Richtung der Kraftübertragung in den 
Baugrund. Der EinBuB der PfahlfuBgrõBen und der 
relativen Dichtigkeit des Sandes ist ebenfalls bekannt. 

Bei Pfahlen in bindigem, tonigem Baugrund sind die 
Zusammenhange leider noch nicht so klar und eindeutig 
feststellbar. 

Die naheliegende Annahme der Abhangigkeit der 
Mantelreibung am Pfahlschaft von der Scherfestigkeit 
des ungestõrten Tones kann nur für sehr weiche tonige 
oder organische Bõden mit befriedigender Übereinstim
mung nachgewiesen werden. Bei steiferen Tonen wird 
man vorlaufig weiterhin mit einer mittleren konstanten 
Mantelreibung rechnen müssen, welche zwar vom 
Pfahlmaterial (Holz, Beton oder Stahl), nicht aber von 
der Fo.rm (Durchmesser oder Lange) abhãngig ist. 

Obschon es mit diesem Hilfsmittel mõglich ist, die 
Tragfãhigkeit eincs Pfables in biodjgcn Bõden einiger
ma13en abzuschãtzen, so ist man damit docb noch über 
das ebenso wichtige Setzungsverhalten unter der Last 
im Laufe lãngerer Zeitrãume ganz im ungewissen. Aus 
finanziellen und praktischen Gründen sind Belastungs
proben an Probepfãhlen und Messungen an ausgeführten 
Bauwerken auf Pfahlfundationen über einen Zeitraum 
von mehrerenMonaten oder gar Jahren n ur schwer durch
filhrbar und selteo erhaltlich . Daher koonten bis j etzt auch 
noch keine schlüssigen Aogaben über di.e Lastübertragung 
vom Pfabl auf d en Tonboden oder über di e plastische Ver
formuog des Tones bei der Pfahlherstellung und Bela
stung sowie über eine allfallige sekundare Konsolidation 
gewonnen werden. 

All diese Erscheinungen sind der Praxis langst unter 
dem Sammelbegriff Zeitfaktor bekannt, nachdem bei 
zahlreichen Pfahlfundationen in tonigen Bõden ganz 
unerwartete, langanhaltende und zum Teil auBerordent
lich groBe Setzungen eintraten. Bis jetzt ist es jedoch 
noch nicht gelungen, rnit zuverlassigen Methoden dieses 
Verhalten zum voraus und rnit genügender Genauigkeit 
zu bestimmen, so daB auf jeden Fall bei Pfahlfundationen 
in tonigem Baugrund eine gewisse Vorsicht angebracht 
ist. 

Insbesondere muB bei weichen Tonen oder ahnlichen 
Bõden das Auftreten der negativen Mantelreibung unbe
dingt in Rechnung gestellt werden, weil gerade dort .die 
Zeiteinflüsse sehr groB sein kõnnen. 

Die in verschiedenen KongreBbeitragen aufgewor
fene Frage des Knickens von Pfahlen bezieht sich auf 
Spezialfãlle. Es handelt sich dabei meist um lange, 
dünne Stahlprofile, welche durch sehr weichen Too auf 
eine darunter liegende Felsschicht gerammt wurden. 
Dabei trat das Knicken erst auf, wenn die normalen 
zulassigen Spannungen im Pfahlmaterial überschritten 
wurden, was natürlich in jedem Fall unstatthaft und durch 
Einhaltung eines üblichen Sicherheitsfaktors vermeidbar 
ist. 

Wie dieser knappen Skizzierung des Standes unserer 
Kenntnisse über das Verhalten von Pfahlen entnommen 
werden kann, beschrãnken sich die Aussagen bewuBt 
auf di e beiden Extreme des homogen sandigen bzw. 
tonigen Baugrundes. 
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Es ist offensichtlich, daB die in  der Natur vorkom
menden zahllosen Übergange zwischen diesen beiden 
Bodenarten, die ganze Angelegenheit noch auBerordent
lich komplizieren. Dazu kommt der Umstand, daB unsere 
Erkenntnisse meist aus dem Verhalten von Einzelpfahlen 
abgeleitet werden, wahrend bei der ausgeführten Pfahl
fundation eine Vielzahl von Pfahlen einander gegenseitig 
beeinflussen, so daB auch der Gruppenwirkung noch 
Beachtung geschenkt werden muB. 

Darnit wird verstandlich, warum das Gebiet der 
Pfahlfundationen so s eh wierig rein rechnerisch z u erfassen 
ist. Die Probleme müssen, wenigstens was die Ausführung 
der Pfahlfundationen anbelangt, von der praktischen 
Seite aus angepackt werden. Auch der mit der Materie 
wohlvertraute Spezialist wird sich deshalb vielfach 
empirisch behelfen, indem er auf Grund seiner früheren 
Erfahrungen in ahnlichen Fallen, unter Beizug bewahrter 
Hilfsrnittel, wie Rammformeln usw. nebst kritischem 
Urteil mit gesundem Menschenverstand ein neues Pro
blem zu lõsen versucht. 

Die vom Generalberichterstatter zur Diskussion vor
geschlagenen Themen sind bezeichnend für die ge
schilderte Art des V orgehens und für das offensichtliche 
Bedürfnis nach weiterem Abklaren und Sammeln von 
Erfahrungen. Sie lauten : 

1 .  EinfluB der PfahlfuBverbreiterung auf die Tragkraft 
im Sand. 

2. Gruppenwirkung von Pfahlen i m Sand. 
3. Setzungsbeobachtungen von Pfahlfundationen in 

Tonbõden. 
4. Methoden zur Bestimmung derjenigen Bodenschicht, 

welche für das Abstellen der Pfahlfundation geeignet 
ist. 

5. Verfahren, welche bei der Ausführung der J?fahl
fundation ein zu starkes oder ungenügendes Rammen 
verhindern und auBerdem eine angemessene, gleich
maBige Eindringung aller Pfãhle in die tragende 
Schicht gewahrleisten. 

Die Ausführungen der Diskussionsredner behandel
ten weitgehend und ausführlich diese vorgeschlagenen 
Themen. Vielfach wurden Ergãnzungen und Prãzisie
rungen zu den eingereichten Arbeiten rnitgeteilt oder 
eigene, ãhnliche Versuche und Erfahrungen bekanntge
geben. Wie es nicht anders zu erwarten war, wurden auch 
ganz gegensãtzliche und widersprechende Ansichten 
geãuBert. 

- Umstritten war beispielsweise die Gruppenwirkung 
im Sand. Ferner wurde geltend gemacht, daB auch in 
sandigen Bõden der Zeitfaktor in bezug auf die Trag
fahigkeit eine bedeutende Rolle spiele. 

- Kluge und auch weniger überzeugende .AuBerungen 
fielen zum Thema Pfahleinschnürungen bei Orts
betonpfãhlen. 

- Geteilt waren die Ansichten über Pfahlfundationen 
in tonigem Baugrund. Der Meinung, es habe schon 
viele gute Pfahlfundationen dieser Art gegeben, steht 
die extreme Auffassung gegenüber, daB Pfahlfunda
tionen in solchem Baugrund schadlich seien, d. h. sie 
führten zu grõBeren Setzungen als eine Flachfunda
tion. 



- Interessant war eine .AuBerung, Pfahlsetzungen 
kõnnten in weiehen Tonen allenfalls aueh dureh hori
zontale Bewegungen im Baugrund entstehen. 

- MeBteehnisehe Fragen kamen ebenfalls zur Spraehe. 
Insbesondere die MaBstabfrage bei Modellversuehen 
bedarf noeh der Abklãrung. Feldversuehe im Gro13-
maBstab seheinen zur Kontrolle unerlãBlieh. 
Wie aus dieser auszugsweisen Sehilderung der Dis-

kussionsbeitrãge hervorgeht, sind zahlreiehe Einzel
erfahrungen gesammelt worden. Es bleibt zu hoffen, daB 
es gelingen wird, mit der Zeit noeh etwas mehr System 
und Übersieht in diese Vielfalt der Bemühungen zu 
bringen, indem man sieh über die Vereinheitliehung der 
Untersuehungsmethoden verstãndigt und damit die 
erforderliehe Vergleiehbarkeit der Untersuehungsergeb
nisse herbeiführt. 

Strafien und Flugpisten 

Von Prof. M. Stahel, ETH, Zürieh 

Wie sehr die Bodenmeehanik immer stãrker zur Di
mensionierung und Ausführung der Verkehrswege bei
gezogen wird, lãBt si eh sehon rein ãuBerlieh mit dem Hin
weis illustrieren, daB der KongreB in Zürich 1953 diesem 
Thema zum erstenmal eine besondere Sektion reservierte, 
wobei aeht Beriehte eingereieht wurden. Für London 
waren es deren zwanzig. Sie betreffen versehiedenartigste 
Probleme, geben zum Teil die Resultate von abgesehlos
senen Einzeluntersuehungen über ein kleines Teilgebiet, 
anderseits aber stellen manehe Beriehte interessante Ver
suehe dar, komplexe Zusammenhãnge in allgemein gülti
ger Form zu klãren. Bezeiehnend für diesen jungen Zweig 
der Bodenmeehanik ist es wohl, daB sieh aus den Kon
greBberiehten noeh für keine Frage zuverlãssige, einen 
gesieherten Status festlegende Sehlüsse ziehen lassen. 

Der Generalberiehterstatter Peltier, París, selber einer 
der Pioniere, weist im übrigen mit Reeht darauf hin, daB 
dureh diese KongreBberiehte die tatsãehliehe Breite und 
Tiefe der Entwieklung bodenmeehaniseher Erkenntnisse 
auf dem Gebiete des Baues von Verkehrswegen noeh kei
neswegs vollstãndig zum Ausdruek gebraeht werden. 
Aueh er vermoehte nieht, die Beriehte zusammenfassend, 
gesieherte Ergebnisse festzuhalten, sondern stellte eine 
Liste von Fragen zur weiteren Diskussion. Dem Referen
ten erseheint es unter diesen Umstãnden am zweekmãBig
sten, hier kurz auf versehiedene Arbeiten hinzuweisen, 
deren gründliehes Studium bei der Besehãftigung mit 
den einsehlãgigen Problemen wünsehenswert ist. Dabei 
wird naeh einigen Haupttiteln gegliedert, um die Über
sieht zu erleiehtern, obwohl die Beriehte selber sieh nieht 
in diese Unterteilung einordnen muBten. 

Vorweg sei aber auf den Berieht aus der Sehweiz hin
gewiesen. Germann, Schaad und Egoif geben eine kurze 
Übersieht über die Beanspruehung des StraBenkõrpers 
unter modernem Verkehr, erwãhnen einige typisehe Ei
gensehaften der flexiblen und der starren Belãge und sehla
gén dann ihre als Flex-Beton bezeiehnete, kombinierte 
B�uweise vor : U ntere Tragsehieht aus 1 O em starken, vor
fabrizierten Betonplatten von 1-2 m Seitenlãnge ; darauf 
bituminõse Puffersehieht, 2 em; darüber die obere Trag
sehieht wiederum aus Betonplatten, die gegenüber jenen 
der unteren Sehicht versetzt verlegt werden ; darauf zwei
sehiehtiger biturninõser Belag. 

1. Tragfahigkeít des Strajenkb'rpers undBerechnung der S chícht
stiirken 

Es geht um die bekannten Fragen über den Aussage
wert des CBR-Versuehes, die Vergleiehsmõgliehkeiten 

für Stempel- und Plattenversuehe, die Bereehnung der 
notwendigen Stãrken mehrsehiehtiger Systeme. Die Ar
beiten bestãtigen reeht deutlieh die Auffassung, die aueh 
in den sehweizerisehen Faehkreisen besteht, daB mit den 
vorlãufigen Normen über die Bestimmung der Trag
fãhigkeit und deren Auswertung zur Festlegung von 
Sehiehtstãrken der Praxis wohl eine nützliehe erste Hilfe 
zur Verfügung gestellt worden ist, die eigentliehe Aus
einandersetzung mit den komplexen Fragen aber nun 
erst beginnt. 

Nascimento und Simões, Lissabon, geben für drei ty
pisehe Bodenarten Beziehungen zwisehen CBR- und ME
Werten. Van der Veen, Amsterdam, hat mit naehtrãglieh 
durehgeführten Feldversuehen an einer Flugpiste eine 
erheblieh grõBere Tragfãhigkeit erhalten, als sie auf 
Grund der an gesãttigten Bodenproben ausgeführten 
CBR-Dimensionierungsversuehe erwartet wurde. Mo
ra/di, Rom, empfiehlt getrennte Behandlung der plasti
sehen und elastisehen Deformationen zur Bestimmung der 
Grenzbelastung, bei der Strukturverãnderungen ein
treten; diese Methode erfordere viel weniger Lastweehsel. 
Aueh McLtod, Ottawa, unterteilt die gesamte Einsen
kung in di e Setzung und die elastisehe Deformation; sein 
Berieht enthãlt eine Reihe sehr interessanter Kurven, die 
er auf Grund groBer Serien von Plattenversuehen ge
wonnen hat. 

Jvanov mit weiteren Autoren aus RuBland behandelt di e 
Bereehnung der Tragsehiehten für flexible Belãge in 
mehrsehiehtigen Systemen unter Verwendung versehie-
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Abb. 1 .  Jahreszeitliche Schwankungen des Deformations

moduls im Untergrund einer Stra!3e, nach I. I. Cher
kassov 

13 



dener Aquivalenzziffern. Das Verfahren ist nicht leicht zu 
überblicken, verdient aber nãhere Prüfung, da es sich sei t 
einigen Jahren bewãhren soll. Abbildung 1 ist dieser 
Arbeit entnommen und illustriert die Verãnderung der 
Materialeigenschaften im Laufe des Jahres, auf die wir 
zurückkommen werden. Schiffman, USA, entwickelt Be
rechnungsmethoden für Burmisters Dreischichtenpro
blem, wobei methodisch diese Arbeit wegweisend wer
den kann, weil die Lõsung über den Einsatz moderner 
Rechenmaschinen gefunden wird. 

2. Materialverdichtung 

Kuno und Mogami, Tokio, orientieren über eine Me
thode, mit der sie über Laborversuche und Rechnung 
di e V erdichtung durch Walzen voraus bestimmen. In 
diesem Zusammenhang empfiehlt der Generalbericht
erstatter di e Überprüfung der Formel von Sasaki : 

N 
L1 h =  ' 

a +  b · N 

in der L1 h die Setzung, N die Zahl der Walzdurchgãnge, 
a und b Koeffizienten sind. Levis, Harmondsworth, unter
sucht und erfaBt zahlenmaBig die Faktoren, welche die 
Wirkung von Rammverdichtern beeinflussen. Turnbull 
und Foster, Vicksburg, geben die Resultate von Studien 
und Feldversuchen über die Verdichtung von Trag
schichten aus abgestuftem Brechschotter, wobei sie vor 
allem den Einbauwassergehalt und die Zahl der Passagen 
mit einer schweren Pneuwalze variiert haben. Aus den 
Ergebnissen sei n ur festgehalten : Kohasionslose, ab
ge�tufte Schottertragschichten sollten bei grõBtmõg
lichem Feuchtigkeitsgehalt eingebaut werden; 32 Durch
gãnge mit einer 45 t schweren Pneuwalze ergeben dann 
Verdichtungen, die den Beanspruchungen aus schweren 
Flugzeugradlasten gewachsen sind. 

1952 

3. Stabilisierung 

Aichhorn und Steinbrenner, Linz, berichten über ihre 
erfolgreichen Untersuchungen und Ausführungen zur 
Stabilisierung von frostgefahrlichem Material. Es geht 
primãr ni eh t um Erhõhung der Tragfahigkeit, sondern um 
Sicherung gegen Frostschãden, was die Arbeit für uns 
besonders interessant macht. Und es handelt sich zum 
Teil um die Versuche, die unsere Linzer Freunde den 
Teilnehmern an der VSS-Exkursion 1956 im Labor vor
geführt ha ben. Ein von der Verwitterung von Granit her
rührendes, Flins genanntes Material wurde mit 5 %  
Zement, ein schluffiger Boden mit 4 %  Teer stabilisiert. 
Nebenbei werden einige interessante Untersuchungen 
über Kornverfeinerung bei Druck- und Frostversuchen 
erwahnt. Grimer und Ross, Harmondsworth, berichten 
über den EinfluB des Pulverisationsgrades von Ton auf 
di e Eigenschaften des Bodenzementes ; es handelt sich 
um eine Spezialfrage ; di e sorgfaltige Ar bei t wird aber 
überall zu beachten sein, wo es um die Stabilisierung von 
Ton geht. 

Lambe, Cambridge, USA, berichtet über seine neue
sten Ergebnisse, vor allem di e Bedeutung der sogenannten 
Additive, d. h. von Stoffen, di e in geringen Mengen zuge
geben, Festigkeit, Durchlãssigkeit, Kompressibilitãt, 
Frostempfindlichkeit und andere Eigenschaften stabili
sierter Bõden beeinflussen. Wir teilen den Schreck des 
Lesers, daB n un auch bei der Stabilisierung diese in kleinen 
Mengen zugegebenen Wirkstoffe, die uns schon bei den 
Belãgen Sorgen bereiten, auch hier ihre bedeutsame Rolle 
spielen sollen. Lambe aber ist der Direktor des Labora
toriums für Bodenstabilisierung am MIT, das auf Ver
anlassung des Corps ofEngineers der U. S. Army �ich seit 
mehr als zehn Jahren mit einem aus allen maBgebenden 
Disziplinen zusammengesetzten Stab von Forschern mit 
Bodenstabilisierung befaBt. W er über dieses T h ema ar bei
ten will, wird sich in erster Linie darüber zu orientieren 
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haben, was Lambe und seine Mitarbeiter bereits publi
ziert haben. 

4. Frostprobleme 

Es ist nicht leicht verstãndlich, entspricht aber sicher 
weder der Bedeutung des Problems noch der Forschungs
arbeit, die an den verschiedensten Orten geleistet wird, 
daB zu diesem Thema nur gerade ein Bericht vorgelegt 
wurde. Keil, Dresden, behandelt die Frostgefãhrlichkeit 
von Felsgesteinen, über die er im Zusammenhang mit der 
Untersuchung zahlreicher Frostschãden an Autob�hnen 
schon früher publiziert hat. Indirekt ist der interessanteste 
Beitrag zum Frostproblem die Arbeit von Aichhorn und 
Steinbrenner, die wir unter Stabilisierung behandelt haben. 

5. Feuchtigkeit im Strajfenkô"rper 

Z u diesem komplexen Thema ist vor allem die Ar bei t 
von Black und Cronry, Harmondsworth, hervorzuheben. 
Es geht um die Frage der Veranderung des Feuchtig
keitsgehaltes im Boden als Folge des natürlichen Wit
terungsablaufes über das ganze Jahr. Das Problem ist 
z. B. bei d er Beurteilung von Untersuchungen vor Bau
beginn und ganz allgemein für das Verhalten des StraBen
kõrpers im Betriebszustand von grofier Bedeutung. Im 
Road Research Laboratory, dieserprãchtigenForschungs
stãtte, deren Besuch zu den eindrücklichsten Erlebnissen 
des Londoner Kongresses gehõrte, wurden aneinander
gereihte Versuchsfelder von 9/9 m bis zu drei Jahren 
unter Kontrolle gehalten. Drei Felder waren mit Beton
platten als Belag versehen, drei hatten Rasenabdeckung 
und bei einem lieB man den nackten Boden. Mit einem 
selber entwickelten Tensiometer wurden die Poren
wasserspannungen laufend in verschiedenen Tiefen ge
messen, aus denen dann nach der Methode von Cronry und 
Coleman (1953) der Feuchtigkeitsgehalt bestimmt wurde. 
Überdies wurden periodisch zur Kontrolle direkte Be
stimmungen vorgenommen und laufend Temperatur, 
Niederschlage usw. gemessen. Wie Abb. 2 zeigt, sind die 
jahreszeitlichen Schwankungen unter nacktem Boden 
relativ gering, unter Beton - nach dem Abklingen der 
Anomalie der Einbauphase - noch kleiner; dagegen sind 
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Abb. 3. J ahreszeitliche Schwankungen des Feuchtigkeits
gehaltes im rasenbedeckten Versuchsfeld A ;  aus 
den Porenwasserspannungen bestimmt ; nach Black 
und Croney 

sie unter Rasen ungewõhnlich groB. Die Forscher er
klãren dies mit der starken Wasserverdunstung der Pflan
zen. Im weiteren ist von Interesse der sogenannte Rand
effekt, der besonders beim ZusammenstoBen eines Beton
und eines Rasenfeldes sehr ausgepragt ist. Die starken 
Schwankungen des Rasenfeldes klingen unter dem Belag 
erst allmãhlich a b ;  30 em vom Plattenrand entfernt sind 
sie noch sehr stark und auf 1 ,20 m Distanz noch spürbar. 
DaB diese überaus interessanten Ergebnisse nicht verall
gemeinert werden dürfen, weil sie vom Grundwasser
spiegel, den Materialeigenschaften und insbesondere vom 
Klima abhangig sind, illustriert sehr hübsch die Arbeit 
von Hatherly und Wood, Southhall GB, in der die jahres
zeitlichen Schwankungen von Temperatur und Wasser
gehalt im Boden unter dichtem Belag in Baghdad behan
delt werden. 

Erddruck auf Bauwerke und Tunnels (Div. S) 

Von dipl. Ing. Ch. Schaerer, ETH, Zürich 

Unter dem Titel « Erddruck auf Bauwerke und 
Tunnels » sind 13 Aufsãtze in den Abhandlungen des 
Kongresses verõffentlicht. Der Generalberichterstatter 
dieser Session S - Prof. Dr. J. Kérisel, París - hat dabei 
eine Gliederung des Stoffes in fünf Unterabschnitte vor
genommen, und zwar : 

a) Theorie und Versuche von allgemeinem Charakter 
b) Spundwãnde 
e) Fangdamme 
d) GesprieBte Baugruben 
e) Tunnels und Silos. 

An der Diskussion beteiligten sich 23 Kongressisten. 

Neuere Erkenntnisse, die für schweizerische Ver
hãltnisse von besonderem Interesse sein mõgen, scheinen 
uns in den Rubriken a, d und e geboten worden zu sein. 

1. Theorie und Versuche von allgemeinem Charakter 

Die in Princeton University unter der Leitung von 
Prof. G. Tschebotarioffvon E. G. J ohnsondurchgeführten 
Versuche (1953) einerseits und die Kongrefimitteilung 
Hueckel 5/3 anderseits bilden zwei wertvolle experimen
telle Beitrage zur Abklãrung der Frage des passiven 
Erdwiderstandes. In beiden Fallen handelt es sich um 
Laborversuche mit Sand. 
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J ohnson füllte den Sand auf 90 em Hõhe in einen 
Behãlter von 1 ,8  m Breite und 3,0 m Lãnge; Hueekel auf 
1 ,O m Hõhe in einen Kasten von 2 mal 4 m. 

Bei den Versuchen von J ohnson schwankte das Raum
gewicht zwisehen den Werten Ye = 1,66 und 1 ,57 tjm•. 
Der entsprechende innere Reibungswinkel wurde im 
Triaxial-Druckgerãt mit positivem Deviator (Zunehmen 
des Vertikaldruekes unter Konstanthaltung des Seiten
druekes) zu 43° 08'-40° 20' ermittelt. 

Das Experiment zeigt nun, da13 für den horizontal 
gerichteten Erdwiderstand (Wandreibungswinkel b = O) 
der Erddruckbeiwert kP c� � o) Werte von 4,5 und 3,5 
erreieht. Die entspreehenden Werte des Reibungswinkels 
rp - bereehnet mit der bekannten Formel 

kp (ó = O) = tg2 (� + -�) 
ergeben si eh zu 40° un d 34 o .  Di ese sin d also kleiner al s di e 
im Triaxialapparat bestimmten rp-Werte. 

Als erste Folgerung ergibt si eh somit, da13 der Triaxial
versueh mit positivem Deviator nieht geeignet ist, um 
den Reibungswinkel zu ermitteln, der bei einem passiven 
Erdwiderstandsproblem ma13gebend ist. Der Sand seheint 
im Falle des passiven Erdwiderstandes eine andere Orien
tierung der Kõrner aufzuweisen als beim aktiven Erd
druek. Er ist in beiden Fãllen anisotrop, aber mit unter
sehiedlichem Tropismus. Mõglicherweise hãtten Triaxial
versuche rnit negativem Deviator (zunehmender Seiten
druek bei Konstanthalten der Vertikalbelastung) diesel
ben cp-Werte ergeben wie die des Versuehes im Kasten. 
Wir verweisen da bei au f di e entsprechenden Unt�rsuchun
gen von Peltier (Ib/10). 

In der Abb. 1 wurden die Erdwiderstandsbeiwerte 
kP - Normalkomponente des Erdwiderstandes der mit 
der Neigung b auf die Wand wirkt - in Funktion dieses 
Wandreibungswinkels b aufgezeichnet. Sehr deutlich ist 
zu erkennen, da13 die experimentellen Werte von kp (b) 
im Bereiehe eingesehlossen sind, der dureh die Winkel 
cp = 40° und 34 o umgrenzt ist. Letzterer wurde anhand der 
Erddrucktafeln von Caquot-Kérisel eingezeiehnet. 

Insbesondere fallen die hohen Werte von kP = 12,5 
für -b/cp = 30/40 = 0,75 auf. Dieser kP-Wert liegt weit 

Abb. 1 .  Bodcnbciwert fü · den pass iven Erdwiderstand kp (tl) 
in Funktion des Wandre i bungswinkels tl. Vergleich 
zwischcn dcn cxpcrimentcllcn Werken von Johnson 
(1953) und dcn Erddruck-tafcln 
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über dem von versehiedenen Autoren angegebenen 
Grenzwert von 3. 

Die Horizontalverschiebungen, die als Translation 
erforderlieh sind, um den vollstãndigen passiven Erd
widerstand zu mobilisieren, betragen 0,05 bis 0,10 der 
hinter der Wand liegenden Sandmãehtigkeit. Im Versueh 
erreiehte diese Sandhõhe 60 em und die Verschiebungen 
sornit 3 bis 6 em. Sie sind also 10- bis 15mal grõBer als die 
Versehiebungen, die notwendig sind, um den aktiven 
Erddi:uek hervorzurufen. 

Hueekel hat die Zugkraft gemessen, die eingegrabene, 
quadratisehe Ankerplatten (7,5/10/15/20 em) aufzuneh
men vermõgen. Die grõ13te Zugkraft entsteht, wenn die 
Ankerplatte lotrecht versetzt wird. Eine Neigung der 
Platte, sei es gegen die Oberflãehe oder abwãrts, bewirkt 
eine Verminderung, die bei einem Winkel von 45° etwa 
SO % der max. Kraft betrãgt. Die Rauhigkeit der Platte 
spielt dabei praktiseh keine Rolle (±5 %). 

Die Platten waren jeweils so eingegraben, da13 die 
Überlagerungshõhe über dem oberen Plattenrand gleieh 
der Kantenlãnge war. 

Bereehnet man den aus den Messungen sich ergeben
den Beiwert kP, ergeben sich Werte von 12-17 mit einem 
Sand von cp = 34°. 

Zusammenfassend lassen diese Versuehe für Sande 
mit cp � 35° auf folgendes sehlieBen : 

a) Wird eine Ankerplatte in einer Tiefe eingegraben, 
die nur gleieh ihrer Kantenlãnge ist, so vermag sie einen 
passiven Erdwiderstand zu mobilisieren, der grõ13er ist 
als d er des Rankine' s eh en Gleiehgewiehtszustandes ; d er 
Koeffizient kp(b = O) = tg2 (n/4+cp/2) wird dabei unge
fãhr dreimal grõBer. 

b) Für einzelne Platten oder solche, deren Abstand 
von Kante z u Kan te mindestens die 1 Y2faehe Kantenlãnge 
betrãgt, ist ein weiterer Zuschlagsfaktor von 1 ,5-2 
zulãssig. 

Diese Versuehe bestãtigen die frühere Feststellung 
von Buehholz und Petermann (1935), daB der passive 
Erdwiderstand mit zunehmender Eingrabtiefe naeh einer 
Potenz, di e grõBer ist als 2, ansteigt. Hueekel findet 2,8. 

Unsere Kenntnisse über den resultierenden Erd
widerstand sind heute ziemlieh genau. Im Gegensatz 
dazu zeígt es si eh, da13 das Problem d er lo kalen Druekver
teilung dieser passiven Erdwiderstande hinter den Bau
werken, j e naeh deren Naehgiebigkeit und Versehiebung, 
no�h nicht abgeklãrt ist. Eine Ausnahme bildet dabei das 
Spundwandproblem, wo der bekannte Forseher Rowe 
neue theoretische Ansatze formuliert hat. 

2. Gespriejte Baugruben 

Ein einziger Beitrag ist unter dieser Rubrik verõffent
lieht, von Di Biagio und Bjerrum (5/2) der über «Erd
druekmessungen in einem Graben, ausgehoben aus 
steifem marinem Ton», beriehtet. 

Wahrend neun Monaten, vom September 1955 bis 
Juni 1956, wurden die SprieBdrucke in einem geprie13ten 
Graben von 4 m Tiefe gemessen. Der V ersueh erfa13t die 
oberste Kruste dieser norwegisehen Tonablagerung 
marinen Ursprungs. Beaehtenswert ist die festgestellte 
zyklisehe Veranderung der SprieBdrüeke. Z.B. sind die 



Drücke der untersten Spriefien innert wenigen Tagen im 
Dezember auf das Sechsfache ihres Ursprungswertes an
gestiegen. Bezeichnet man den gesamten Erddruck in 
einem Querschnitt mit P und die Tiefe des Grabens mit t, 
so andert si eh das Verhaltnis Plll2y e' t2 j e nach Jahreszeit 
zwischen 0,29 und 0,91 ; der Schwerpunkt des Erddruckes 
liegt dabei zwischen 0,46 bis 0,53 t, von der Sohle aus 
gemessen (Abb. 2 und 3). 

Moúmum wint�r strut' load(ton/m run) 
10 9 4 ? 6 5 , 3 2 1 0  

Aufumn strut lood ( lon/m run ) o 1 2 J ' 

o 1 
Dislonc� scol� m 

...,JS Nov. 

(J)20 S•pt. 
<:l)21 Oct. 
Q)15 Nov. 
® 25 Nov. V/1 

Abb. 2. Verlauf der Sprie!3drücke in verschiedenen Tiefen im 
Herbst und Winter 1955/56 

Die rp = 0-Methode gestattete es nicht, diese unter
schiedlichen Drücke zu erklaren, wenn in jedem Punkt 
der vermeintlichen Gleitflache, der vor Baubeginn fest
gestellte Wert der Scherfestigkeit eingeführt wird. Erst 
di e Analyse mittels der e' rp'-Methode - die au eh von ande
ren Autoren mit Erfolg in zerklüftetem, steifem Ton für 
die langfristigen Stabilitatsprobleme angewendet wurde 
ermoglichte eine rechnerísche Überprüfung der Messung. 
Es zeigte sich jedoch, dafi auch unter Berücksichtigung 
der Porenwasserspannungen, die im September ermittel
ten e'- und rp'-Werte noch zu kleíne rechnerische Drücke 
ergaben. Bjerrum folgert daraus, daB die Kohasion im 
Zeitpunkt des groBten Druckanstieges auf O sich abge
baut hatte. 

Dies bedeutet eine vollige Umkehr der Auffassung. 
Statt der rp = 0-Methode, die auch in verschiedenen 
Bauvorschriften eingeführt wurde, wird eine e = 0-Me
thode empfohlen. Wie in der Diskussion deutlich darge-
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legt wurde, kann die rp = 0-Analyse weiterhin für die 
kurzfristigen Belastungszustande verwendet werden; um 
jedoch di e langfristigen Stabilitatsverhaltnisse zu erfassen, 
ist die e' rp'-Methode mit Berücksichtigung der Poren
wasserspannung anzuwenden. 

3. Tunnel.r und Silo.r 

Drei Aufsãtze über Tunnels sind in den Abhandlun
gen veroffentlicht, und sieben Diskussionsbeitrage wur
den geboten. In seinem Beitrag (5/7) hebt Lane hervor, 
in welcher Weise eine Verminderung des Bergdruckes 
auf die Verkleidung eintritt, wenn deren Verformungs
vermogen grofier wird. Die Versuche wurden im Ton
mergel von Fort-Union ausgeführt und weisen deutlich 
auf den Unterschied der Beanspruchung einer starren 
Verkleidung gegenüber einer schlaffen hin. Zusammen
fassend kommt Lane zu dem SchluB, daB in einer flexiblen 
Verkleidung die vertikalen Drücke V im Scheitel wie 
der Horizontalschub H im Kampfer nur 20 % des Über
lagerungsdruckes betragt; in einer starren Verkleidung 
erreichen die Drücke V im Scheitel den Wert des Über
lagerungsdruckes y · t  und der Horizontalschub die 
Halfte dieses Betrages. 

Die Deformationen einer flexiblen Verkleidung er
reichen 1/200 bis 1/400 des Durchmessers. Das kreisrunde 
Profil wird dabei zu einer Ellipse mit horizontaler 
Langsachse. Die Theorie des plastischen Gleichgewichtes 
kann angewendet werden und scheint gu t mit den experi
mentellen Ergebnissen übereinzustimmen. 

In einer starren Verkleidung sind die Verformungen 
bedeutend kleiner und betragen n ur etwa 1/2000 des Durch
messers. Die Krafte entsprechen somit dem « Ruhe
druck». In diesem Falle ist die Theorie des elastischen 
Gleichgewichtes anzuwenden. 

Es ware sehr zu wünschen, dafi der Bereich der An
wendung der einen oder anderen Theorie prazisiert 
würde, indem z. B. der Verformungsmodul des Bodens 
und das Deformationsvermogen der V erkleidung als 
Kriterium eingeführt würde. 

Die verschiedenen Diskussionsbeitrãge haben gezeigt, 
daB die Anisotropie des Baugrundes einen wesentlichen 
Faktor für die GroBe der Deformationen und dement
sprechend der Wandbeanspruchung bildet. 

Kujundzic aus Belgrad gibt di e Durchmesseranderung 
des nicht verkleideten Tunnels in Polarkoordinaten an. 
Die Versuche wurden mittels diametral entgegenwirken
den Druckkissen als Pressen durchgeführt (Abb. 4). 

In geschichteten Formationen bestatigten die Mes
sungen, daB unter derselben Last die Deformationen 
senkrecht zur Schichtung gr613er als parallel zu dieser sind. 

Die gefundenen Deformationen weisen ofters Um
kehrpunkte auf. Sie dienen zur Beurteilung der Aniso
tropie des Felsens. 

Ein interessanter theoretischer Beittag über die Bean
spruchung der Silowand hat Prof. Caquot veroffentlicht. 
Daraus geht hervor, daB bei der Entleerung, je nach 
Entleerungsgeschwindigkeit und Wandreibung, die Be
anspruchungen der Wandungen mehr als das Doppelte des 
nach der Siloformel bestimmten asymptotischen Druck
anstieges bei der Füllung erreichen konnen. 
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Wie Buisson in der Diskussion mitteilte, soll eine ein
gehende Publikation nachstes Jahr über Modellversuche 
auf diesem Gebiet erscheinen. 

Abb. 4. Radialverformungen der Stollenwandung 
a) mit Druckkissen als Pressen (K. W. Mavrovo) 
b) Mittelwert im Profil B einer Abpre/3-Versuchs

strecke (K. W. Jablanica) 

Zu lebhafter Kontroverse hat der Aufsatz von Janbu 
(5/4) AnlaB gegeben : «Die Berechnung des Erddruckes 
und der Tragfahigkeit des Bodens nach einer Verallge
meinerung der Streifenmethode». 

In der T at ist die Streifenmethode für die Lõsung von 
Spannungsproblemen (Tragfahigkeit) nicht anwendbar. 
Dazu dienen die bekannten Formeln von Meyerhof, 
Schultze, Caquot, Brinch-Hansen. 

Zur Ermittlung des Erddruckes kann die vorgeschla
gene Methode bei heterogenen Bodenverhaltnissen 
zweckmaBig sein. Eine Wandreibung kann j edoch nicht 
berücksichtigt werden. 

Auch die beiden hier nicht besonders hervorgehobe
nen Rubriken über Spundwande und FangdanJtne haben 
interessante, z. T. neue Erkenntnisse gebracht. Darunter 
sei die Arbeit von Tschebotarioff und Ward (5/12) 
« Messungen der Spundwandneigung an fünf Quaian
lagen mit dem Inklinometer Wiegmann» erwahnt. 

Wie Prof. Terzaghi im SchluBwort zur Diskussion 
hervorhob, sind unsere Kenntnisse über die Drücke auf 
Bauwerke gegenüber der Zeit von Coulomb (1778) und 
Baker (1 881 ) nur wenig entwickelt worden. Der bedeu
tende Unterschied liegt aber darin, daB heute die Grenzen 
der Theorie bekannt sind. Frühzeitig vorgenommene 
Baugrunduntersuchungen und Kontrolle des Verhaltens 
des Bauwerkes bilden nach wie vor die Grundlage eines 
Fortschrittes auf diesem Gebiete. Dabei ist nicht zu ver
gessen, daB auch der Bauvorgang und das Bautempo -
also der Faktor Zeit - die GrõBe der zur Wirkung gelan
genden Drücke wesentlich beeinfiussen. 

Erddamme, Boschungen und Einschnitte (Div. 6) 

Von Prof. G. Schnitter, Zürich 

Das letzte der sechs am vierten Internationalen Kon
greB für Bodenmechanik und Fundationstechnik in 
London 1957 behandelten Themen umfaBte das weite 
Gebiet der Erddamme, der natürlichen und künstlichen 
Bõschungen, und der Einschnitte. NaturgemaB stellten 
die damit verbundenen Probleme eine Zusammenfassung 
all dessen dar, was die Bodenmechanik an Theorie und 
Untersuchungen im Laboratorium und im Felde sowie 
die persõnliche Erfahrung des projektierenden und aus
führenden Ingenieurs aufbringen kann. Es ist deshalb 
nicht verwunderlich, daB die verschiedenen, teils wider
spruchsvollen Auffassungen über einzelne wichtige 

� 4· � o , l 

physikalische und technische Eigenschaften der Boden 
und deren V erhalten bei der Behandlung dieses Themas 
ebenfalls zum Ausdruck kamen. 

Es wurden dreiBig schriftliche Berichte eingereicht 
und in einem sehr interessanten Generalbericht, erstattet 
von F. C. Walker, Chef der Sektion für Erddammbau des 
Bureau of Reclamation, Denver, Colorado USA, kom
mentiert. Es darf erwahnt werden, daB er dabei insbeson
dere die Schweizer Beitrage hervorgehoben hat. 

Der Bericht Zel!erfWu!!imann untersuchte am Stütz
korpermaterial des Goschenenalpdammes den EinfiuB 
der maximalen Korngr6Be und der Porositat auf die 
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Scherfestigkeit. Als Beispiel dafür seien in Abb. 1 und 2 
die entsprechenden Figuren aus dem Bericht wiederge
geben. Es geht aus ihnen der bedeutende EinfluB der 
Porositat auf di e Scherfestigkeit hervor : starkes Anwach
sen derselben bei abnehmender Porositat, solange wir 
uns im Gebiete starker V erdichtung befinden. In weniger 
verdichteten, lockerer gelagerten Bõden nimmt hingegen 
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der EinfluB der Dichte stark ab, was aus dem asymptoti
schen Zusammenlaufen der Kurvenscharen hervorgeht. 
Es folgt daraus die Wichtigkeit gleichmaBig guter Ver
dichtung. 

Der Bericht von SchildknechtfBickel orientiert über die 
am Castilettodamm der Marmorera-Julia-Kraftwerke 
wahrend des Baues und in den Jahren sei t Baubeendigung 
gemachten Erfahrungen. So zeigt Abb. 3 z. B. die Ergeb
nisse an den Proben des eingebauten Kernmaterials, den 
Vergleich zwischen den Trockenraumgewichten im 
Damm mit jenen im Laboratorium sowie die mittleren 
Ei n ba u wassergehal te. 

Sowohl die Kongre13berichte wie auch die Diskus
sion brachten für den eigentlichen Erddammbau in 
bezug auf konstruktiven Aufbau, Berechnung und Aus
führung, abgesehen von einigen Ausnahmen, nicht viel 
Neues. Es dürfte dies im wesentlichen davon herrühren, 
da13 vor relativ kurzer Zeit in Stockholm (1 954) ei ne 
spezielle Tagung stattgefunden hatte über di e Berechnung 
der Stabilitat von Erddammen und Bõschungen im all
gemeinen und daB am KongreB in London die Ameri
kaner nur sehr schwach vertreten waren. Sie verfügen 
aber auch heute noch über die weitaus grõBte Erfahrung 
im Bau von Erddammen, so daB ihr Fernbleiben unwei
gerlich als Mangel empfunden werden muBte. 

Überblickt man den jetzigen Stand auf dem zur 
Behandlung stehenden Gebiete, unter Einbeziehung der 
wesentlichsten Ergebnisse auch des Stockholmer Kon
gresses, so kann in Anlehnung an den Generalbericht von 
Walker und an die Diskussionsbeitrage von Casagrande, 
Walker und Terzaghi ungefahr folgende Zusammen
fassung gegeben werden. 

1 .  Die Masse an Einzelerfahrungen, die beim Bau von 
Erddammen gesammelt wurden, ist grofi, aber noch ver
wirrender als die Komplexheit der mit der Natur der 
Bõden verbundenen Probleme ist die gro13e Anzahl von 

verschiedenen Theorien und Erklarungsversuchen für 
all die auftretenden Fragen und deren Behandlung. Eine 
systematischere Betrachtungsweise unter Verwendung 
von Begriffen, die allgemein gleich verstanden und ge
handhabt werden, drangt sich auf. 

2. Neben dem eingehenden Studium der Material
eigenschaften im Laboratorium und im Felde vor der 
Projektierung, deren sinngema13en Verwendung im 
Aufbau des Dammkõrpers, wobei von den vorhandenen 
transportmaBig günstig gelegenen Materialien ausgegan
gen werden soll, unter Beachtung der Tatsache, dafi 
sozusagen jedes Lockergestein, mit Ausnahme des orga
nischen, im Dammbau verwendet werden kann, kommt 
der Ausführung, der Beobachtung der Vorgiinge und der An
passung des Prqjektes an die bei der Ausführung tatsiichlich 
angetroffenen Verhaltnisse die grbjlte Bedeutung zu. 

Terzaghi hat in seinem Schlufiworte dieser entschei
dend wichtigen Aufgabe des Ingenieurs beredten Aus
druck verliehen, wohl als Gegenpol zu den von nur im 
Labor geschulten Spezialisten ausgedrückten, oft reich
lich theoretischen Ausführungen der Grofizahl der Dis
kussionsredner. 

3. Die Berechnung eines Erddammes beschrankt si eh auch 
heute noch auf den Nachweis der Standsicherheit. Ob
schon auch auf diesem Gebiete noch keine einheitliche, 
allgemein gültige Berechnungsmethode vorliegt, darf 
doch festgehalten werden, dafi die Mehrzahl sich der 
bekannten Theorie der gekrümmten Gleitflachen, meist 
Kreisen, wenn nicht besondere Gründe zu anders ge
krümmten Flachen führen, bedienen. Dabei wird die 
Coulombsche Gleichung für die Scherfestigkeit in 
effektiven Spannungen angeschrieben, d. h. 

s =  e' + (a-u) tg q/ 

e' = Scherfestigkeit, a = totale Spannung, u Poren-
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Abb. 3. Trockenraumgewicht in Abhangigkeit des Einbau
wassergehaltes von Kernmaterial für Komponenten 
kleiner als 20 mm 
1. mittlerer Wert der aus dem Damme bestimmten 

Raumgewichte 
2. mittlerer Wert der aus den Laborversuchen be

stimmten Raumgewichte 
3. mittlerer Wert der aus dem Damme bestimmten 

Wassergehalte 
4. Sãttigungslinien 
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wasserspannung, rp' = Winkel der inneren Reibung, 
ermittelt aus Versuchen an den Materialproben im 
Triaxialapparat unter Messung der Porenwasserspannun
gen bei allseitigem Druck und Auswertung mit Hilfe des 
Mohrschen Kreises. Jedoch ist in jedem konkreten Falle 
bei der Stabilitãtsberechnung zu entscheiden, in welchem 
AusmaBe die Porenwasserspannungen entstehen werden, 
wobei, wie Walker feststellen muBte, es heute noch kein 
zuverlãssiges Mittel gibt, um mit einiger Sicherheit etwas 
Zuverlãssiges darüber aussagen zu kõnnen. SchluBend
lich müssen auf Grund der Laboruntersuchungen und 
Erfahrungen an Bauwerken Annahmen getroffen werden, 
die erst bei der Ausführung an Hand von Messungen auf 
ihre Richtigkeit hin geprüft werden kõnnen. Gegebenen
falls kõnnen sich deshalb bei wesentlichen Unstimmig
keiten zwischen Annahme und Messung Anderungen 
baulicher Natur oder in bezug auf Bauprogramm auf
drãngen. 

Zudem bleibt die wichtige Frage nach der zulãssigen 
Sicherheit weiterhin offen. Dieselbe wird definiert als das 
Verhãltnis der stabilisierenden Momente zu jenen der 
treibenden Krafte. Welche Sicherheit besitzt überhaupt 
eine Bõschung gegen Abrutschen ? Wir kõnnen n ur j ene 
Fãlle quantitativ genau beurteilen, bei welchen gerade 
eben Rutschen eintritt. Die Nachrechnung dieser Falle 
mit den vorhandenen und soeben skizzierten Methoden 
laBt jedoch erkennen, daB dabei gar nicht immer, wie es 
sein sollte, die Sicherheit 1 oder knapp darunter errechnet 
wird. Mir scheint diese Frage der Sicherheit einer Bõ
schung ein grundlegendes Interesse zu bieten und sollte 
mit derselben Genauigkeit beantwortet werden kõnnen, 
wie dies für andere Bauwerke erreicht wurde oder zu
mindest angestrebt wird. (Hinweis darauf, daB es sich 
tatsãchlich nicht um ein ebenes, sondern um ein rãumlich 
wirkendes Tragwerk handelt.) 

4. In engem Zusammenhang mit der Frage nach der 
wirklichen GrõBe der auftretenden Porenwasserspan
nung steht j ene nach der Durchsickerung durch einen Damm
querschnitt. 

Die Methoden sind zahlreich, die versuchen, Klarheit 
über das tatsãchliche Strõmungsbild in einem Dammkõr
per und seinem Untergrund zu schaffen. Es sei nur an die 
verschiedenen Modellversuche mit Strõmung zwischen 
Glasplatten oder mittels der elektrischen Analogien erin
nert. Dabei müssen aber nicht nur stationãre Vorgãnge, 
sondern auch solche nichtstationãrer Natur untersucht 
werden, wie sie z. B. bei der Entleerung eines Stau
beckens im wasserseitigen Teile eines Dammes auftreten. 
Gehen naturgemãB all diese Untersuchungen von der 
Annahme isotroper oder zumindest homogener V er
hãltnisse aus, obwohl bekannt ist, daB Damm und ins
besondere Untergrund sehr heterogen aufgebaut sind. 
Die Annahme eines in einer Richtung mindestens kon-
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stanten Durchlãssigkeitsbeiwertes ist eine Vergrõberung 
der tatsãchlichen V erhãltnisse. Mangel oder Schãden 
infolge Durchsickerungen sind überall dort aufge
treten, wo sich sogenannte preferenzielle Sickerwege 
ausbilden konnten. Die Ursache ihrer Entstehung ist oft 
unbekannt; bekannt sind hingegen die Kontaktzonen 
zwischen Damm und Untergrund, Damm und eventuell 
vorhandenen festen Einbauten aus Beton, Flügelmauern, 
Leistungen, Felsflanken, die oft zu Durchsickerungen 
Veranlassung geben kõnnen und welchen auch wieder 
erst am Bau und nach Baubeendigung durch entspre
chende MaBnahmen entgegengetreten werden kann. 

5. Ganz besonders soll noch auf zwei Punkte hinge
wiesen werden, die am Kongrefi teils in der Sektion 6, 
teils in anderen Sektionen zur Sprache kamen. Der erste 
Punkt betrifft die Kohiision. Darunter wird bekanntlich 
der Teil der Scherfestigkeit verstanden, der unabhãngig 
von den wirkenden Normaldrücken sich einer Verschie
bung der Teilchen untereinander widersetzt. Die Kohã
sion ist von Bedeutung für die bindigen Bõden. Dieser 
Sammelbegriff « Kohãsion» schlieBt offenbar eine Reihe 
von teilweise gegenlãufigen Kraftwirkungen in sich, 
denen die neuere Forschung etwas auf den Leib rücken 
will. Welches sind die tatsãchlichen Wirkungen der 
bekannten Abhãngigkeit der Kohãsion vom Wasser
gehalt ? Inwieweit trifft die Auffassung zu, dafi sie vor
nehmlich ein Phãnomen der Oberflãchenspannung des 
in den Teilchen enthaltenen Wassers ist ? Inwieweit ist 
sie nicht eine Folge kolloidchemischer Bindungen der 
einzelnen Tonmineralien und von deren Natur stark 
abhangig ? 

Ein zweiter Punkt wurde von Casagrande mit auf
fallender Besorgnis in der Diskussion hervorgehoben. 
Er betonte nãmlich, daB im Kern eines j eden Dammes 
mit Rissen gerechnet werden müsse, die ihre Entstehung 
den verschiedensten Einflüssen zu verdanken haben. 
Diese Risse kõnnten zu innerer Erosion und im ãuBersten 
Falle zum Kollaps führen. Er riet deshalb von der Anord
nung allzu schlanker Dichtungskerne ab und hob die 
Notwendigkeit relativ mãchtiger Übergangszonen zwi
schen Stützkõrper und Kern hervor. Damit übertrãgt er 
der sogenannten Filterschicht eine weitere wichtige Auf
gabe. AuBerdem befürwortet er eine im Grundrifi gegen 
die Wasserseite zu leicht gekrümmte Dammachse. 

Zum Schlusse mõchte ich zuhanden unseres Ver
treters im Internationalen Komitee die Anregung wie
derholen, daB zukünftige Kongresse nicht mehr das 
ganze Gebiet der Bodenmechanik und der Fundations
technik als Thema behandeln, sondern sich auf einige 
ausgewãhlteFragen beschrãnken sollten. Es scheintmir im 
Interesse des konkreten Wertes solcher Kongresse zu lie
gen, si eh auch in der Auswahl des Stoffes zu beschrãnken. 



Fundationsmethoden und Untersuchungsgerate in England 

Von Andreas Wackernagel, dipl. Ing. ETH, Ingenieurbüro Gebrüder Gruner, Basel 

Wahrend des Erdbaukongresses in London wurde in 
den Gangen des Konferenzgebaudes eine aufsehluBreiehe 
Sehau veranstaltet, die in die neueren Entwieklungen der 
Erdbauteehnik in England Einblick gab. Firmen wie 
Cloekhouse Engineering Ltd. , Leonard Farnell and Co. 
Ltd. und Wykeham Farranee Engineering Ltd. zeigten 
ihre neuesten Laboratoriumsprüfapparate. Insbesondei:e 
wurden neue Triaxialapparate für Proben bis 10 em 
Durehmesser entwiekelt. Es zeigt sieh aueh hier die Ten
denz zu immer gründlieherer Untersuehung der Einzel
proben. 

Von erdbauteehnisehen Bauten waren solche in 
England wie solche in den Kolonien zu sehen. Ein 
sehones Beispiel war der 3S m hohe Quoiehdamm in 
Sehottland, bestehend aus Felssehüttung mit einer Dieh
tung aus Beton auf der wasserseitigen Bosehung. Ein 
anderes Projekt in den Kolonien ist der Bau der neuen 
Landepiste in Hong Kong. Die Piste wird auf einer Erd
sehüttung in die Meeresbueht hinausgebaut. Dabei 
sind 10 Mio Kubikmeter Erdbewegung notig. 

Etwas eingehender soll über eine Ausstellung der 
British Transport Commission beriehtet werden, die die 
Probleme und Untersuchungsmethoden sowie die Sanie
rungsmaBnahmen der englisehen Bahnen zeigte. Der 
Kommission steht ein wohl ausgerüstetes erdbaumeeha
nisches Laboratorium zur Verfügung, das 1949 bedeutend 
vergroBert wurde. Dieses unternahm in den folgenden 
Jahren groí3ere Untersuehungen von Gleitungen, Ero
sionen sowie Injektionen und entwiekelte eigene Apparate 
und Verfahren. 

Zwischen Folkestone und Dover führt die Haupt
bahnlinie der Southern Region über eine unstabile Küsten
streeke, den Folkestone Warren, wo von Zeit zu Zeit 
ausgedehnte Gleitungen aufgetreten sind. 

Die Bahnlinie wurde 1844 eroffnet. Zwei groBe Glei
tungen 1877 und 191S unterbraehen den Verkehr, der 
erst 1919 wieder aufgenommen werden konnte. Weiter 
traten eine Anzahl kleinere Gleitungen und Felsstürze 
von den 160 m hohen Kreideklippen her auf. GroBe Glei
tungen im Jahre 1936/37, gefolgt von einer langsamen 
Krieehbewegung riefen naeh einer gründliehen erdbau
meehanisehen Untersuehung. Als Resultat dieser Unter
suehungen wurden im J ahre 1948 Sieherungsarbeiten 
begonnen. 

Geologisch ergibt sieh folgendes Bild : Di e ho h en 
Klippen bestehen aus Kreide, die zwisehen London und 
Folkestone aus dem tertiaren Londoner Lehm auftaueht. 
Diese Sehieht ruht auf Gault-Lehm von SO m Dicke. 
Darunter ist eine fast ebene Oberflaehe von Greensand. 
Der «Warren» ist aus fortsehreitenden und wiederholten 
Gleitungen des Gault unter dem kombinierten EinfluB 
der darüber liegenden Sehiehten entstanden, dureh 
Wasserdruek von den Klippen her und dureh Erosion 
des Bosehungsfufies dureh die Brandung. 

Die Sieherungsarbeiten bestanden einerseits darin, 
ein Gegengewieht am BosehungsfuB zu sehaffen, ander-

seits die Ufererosion herunterzusetzen und ferner den 
Grundwasserspiegel auf der Bergseite zu senken. 

Dies geschah durch Aufsehüttung einer groBen 
Kreidemasse langs dem Ufer, hinter einer neuen Ufer
mauer, die mit einer Betonsehürze umhüllt war. Aufier
dem wurde die ganze Sehüttung oben mit einer Beton
platte abgedeckt. Es wurde ferner ein Drainagetunnel 
von 2,0 m Durehmesser und 260 m Lange erstellt. Die 
bestehenden Drainagestollen, die sieh bereits von der 
Küste in die Gleitmassen hinein erstreekten, wurden wie
der hergestellt und erweitert. 

Di ese Sehüttung bewirkte bei groBem Kostenaufwand 
eine VergroBerung des Sieherheitsfaktores von nu r 4 %· 
Vollstandige Absenkung des Grundwasserspiegels hatte 
eine Zunahme von S %  bewirkt. Da aber der Erfolg einer 
Entwasserung ungewiB ist, wurde die Sehüttung ausge
führt. 

Di e Untersuchungen des Gault-Lehmes zeigten, daB er 
stark vorbelastet ist. In seinem ungestorten Zustand zeigt 
er innere Gleitflãehen, sogenannte « sliekenslides », die 
sich gewohnlieh in einem Lehm senkreeht zur Druck
riehtung ausbilden. Die Druekfestigkeit aber war auí3er
ordentlieh hoeh und betrug43 kg/em2,entspreehend einer 
Seherfestigkeit von 21,S kg/em2• Der Wassergehalt lag 
unterhalb der Ausrollgrenze. Auf dem « Warren» ist der 
Lehm einer geringeren Auflast ausgesetzt und verliert 
seine Festigkeit infolge Wasseraufnahme und Sehwellen. 
Eine Naehreehnung der kleineren Gleitungen am Bo
sehungsfufi zeigte, daB die Seherfestigkeit des Gault
Lehmes sieh auf 0,55 kgfem2 vermindert hatte. Die 
Naehreehnung der Hauptgleitungen ergab für dieselben 
eine Seherfestigkeit von 1 ,5 kgfcm2, gegenüber 21,S kg/ 
em2 im ungestorten Zustand. Proben, die aus den Gleit
zonen entnommen worden waren, ergaben eine Seher
festigkeit von 1,1  kgfcm2• Dies bedeutet bei den mog
liehen Streuungen eine reeht gu te Übereinstimmung. 

Vom Erdbaulaboratorium der Britisehen Bahnen, 
Western Region, wurde eine direkte Methode entwickelt, 
um die Lage von Gleitflichen zu bestimmen. Die dazu be
nützten Sonden waren am ErdbaukongreB ausgestellt. 

Das Prinzip besteht darin, eine Sonde dureh die Gleit
flache zu· rammen und die Verformung zu beobaehten. 
Diese Beobaehtungen konnen selbstverstandlieh nur 
gemaeht werden, solange eine Gleitung noch aktiv ist. 

Es wird dabei eine biegsame Rohre aus Alkathen 
versenkt, die einen Innendurehmesser von 1 ,25 em auf
weist. Es ist ein biegsames Plastierohr von groBer Zahig
keit, von geringem Gewieht und hoher Korrosions
bestandigkeit. 

Um dieses Rohr in die unstabile Boschung einzu
bringen, wird zuerst ein Mantelrohr mit einer verlorenen 
Spitze bis zu einer Tiefe, oberhalb welcher die Gleitflaehe 
vermutet wird, gerammt. Naeh dem Rammen wird das 
Alkathenrohr im Mantelrohr hinuntergelassen. Das 
Mantelrohr wird sodann zurüekgezogen, wahrend die 
Spitze und das Alkathenrohr im Bohrloeh bleiben. 
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Nach einiger Zeit wird sich das Alkathenrohr ver
formen. Die Lage der Scherflache kann durch Hinunter
lassen eines Senkgewichtes bestimmt werden. A m Punkt, 
wo sich die Rohre verformt hat, wird das Gewicht aufge
halten und die Tiefe kann abgelesen werden. 

Es wurde ein Verfahren entwickelt, um Gleitungen an 
Biischungen zu ityizieren. Dieses Verfahren soll nur einen 
Bruchteil anderer herkommlicher HilfsmaBnahmen ko
sten und stabilisiert eine Gleitung in zwei oder drei 
Wochen. Ein Injektionsrohr wird in d en Boden gerammt. 
Sodann wird die Zone der Gleitflache injiziert. Kontroll
grabungen haben gezeigt, daB das Injektionsgut den 
Weg in die Gleitflache findet. 

Das Verfahren wird in England schon seit vier J ahren 
angewandt. Als Injektionsgut wird reiner Zement, 
Zement-Sand-Mischungen bis zu einem Verhãltnis Sand 
zu Zement von 12 : 1 mit Luftporen bildenden Zusatzen 
verwendet. 

Aus den Erfolgen des Verfahrens kann geschlossen 

':erden, daB sich als Bodentyp am besten rissiger kohe
slver Lehm mit einem Wassergehalt in der Nahe der Aus
rollgrenze eignet. �ur Behandlung eignen sich nur Boschungen, die 
b

.
erelt

.� 
unstabil geworden sind. Durch die Injektion soll 

eme Anderung des Spannungszustandes hervorgerufen 
werden. 

Die Lage der Gleitflãche wird mit dem soeben be
schriebenen Verfahren ermittelt. Sodann werden die 
Injektionspunkte netzformig über die unstabile Boschung 
gelegt. Der gegenseitige Abstand der Injektionsstellen 
be�rag: 1 ,50 m. Die Menge des Injektionsgutes pro 
InJektwnspunkt betragt durchschnittlich 1,5 ma. 

Es wird über zwanzig Fiille solcher injizierter Bo
schungen berichtet, die alle mit Erfolg stabilisiert wur
den. In einer 10 m hohen Boschung wurde in einer 
Arbeitszeit von vier Wochen eine Gleitung von 30 m 
Lange stabilisiert. 

Die Ausstellung zeigte weiter eine erfolgreiche prak
tische Anwendung von Elektroosmose. 

.
Im Jahre 1948 wurde die schottische Hauptbahnlinie 

Edmburgh-Berwick von einer Überschwemmung heim
g��ucht. Da der DurchlaB unter einem Bahndamm einge
sturzt war, wurde Wasser bis zu einer Hohe von 8 SO m 
eingestaut. Das rückgestaute Wasser konnte la�gsam 
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Abb. 1. Gleitungen am Folkestone Warren, England 

VJJ 
Abb. 2. Automatische Porenwasserdruckmessung 

durch den schadhaften DurchlaB entfernt werden. Nach
her stellte sich die Aufgabe, den Durchgang wieder 
brauchbar zu machen. Man entschloB sich, den Damm 
durch Elektroosmose zu trocknen und nachher den 
DurchlaB im Tunnelvortrieb wiederherzustellen. 

Es wurden langs der Achse des Durchlasses etwa fünf 
Spundielen bis zu einer Tiefe von 15  m als Anoden ( +) 
gerammt. Als Kathoden (-) wurden etwa fünfFilterrohre 
abgeteuft, mit einem Durchmesser von 9,0 em. Als 
Stromquelle dienten sieben Gleichstromgeneratoren von 
je 20 kW Maximalleistung, da eine Leistung von etwa 
100 k W erforderlich war. Das Wasser sammelte si eh in d en 
K.athoden und wurde von dort heraufgepumpt. I m ganzen 
wurden 4,1 m3 Wasser aus dem Erdmaterial gepumpt, bei 
einem Energieverbrauch von 61 000 kWh. Dies bedeutete 
eine Verminderung des Wassergehaltes im Damm um 
durchschnittlich 1 %· Der ganze ProzeB dauerte acht 
Monate. Eine starke Austrocknung fand um die Anoden 
und K.athoden herum statt. Halbwegs zwischen den 
3,30 m entfernten Elektroden war der Wassergehalt des 
Erdmaterials praktisch unbeeinfluBt. 

Trotz dieser relativ geringen Verminderung des 
durchschnittlichen Wassergehaltes infolge der Elektro
osmose, bewirkte die Trocknung eine Stabilisation und 
ermoglichte die Wiederherstellung des Durchlasses mit 
Hilfe von Tunnelvortrieb. Ob diese Wiederherstellung 
auch ohne Elektroosmose moglich gewesen wãre, bleibe 
dahingestellt. 

Di e Messung des PoremJJasserdruckes wãhrend d em Scher
test ist heute allgemein üblich. Diese Messung muB 
meistens bei konstantem Volumen der Probe ausgeführt 
werden. Um jedoch die Druckmessung zu betatigen, ist 
immer eine bestimmte Wassermenge notig, die aus der 
Probe gedrückt wird. Die beschriebene Apparatur zur 
automatischen Messung der Porenwasserspannung er-

moglicht es, daB die Wasserbewegung auf 
1 

der 
400 000 

Gesamtporenwassermenge beschrãnkt wird. 

In Abbildung 2 ist die Anordnung schematisch dar
gestellt. Sie beruht auf der Verwendung von Photozellen, 
die die Hohe der Quecksilbersaule in einem U-Rohr kon
stant halten. 



Exkursion nach Schottland 

V on W. Groebli, dipl. Ing., Zürieh 

Im AnsehluB an den KongreB fand unter anderem 
aueh eine aehttãgige Exkursion naeh Sehottland statt. 

Die uns gebotenen teehnisehen Besiehtigungen be
trafen - neben einer groBen Olrafli.nerie, der berühmten 
Firth-of-Forth-Brüeke, einem Stollen für di e Erweiterung 
der Wasserversorgung Glasgows und dem Hafen dieser 
Stadt mit einem unter dem Clyde River hindurehführen
den Tunnel für eine Hauptwasserleitung -z ur Hauptsaehe 
Wasserkraftanlagen. Es ist dies wohl aueh das Gebiet, 
in dem zurzeit in Sehottland die grõBten Anstrengungen 
unternommen werden, nachdem lange Jahre die Aus
nutzung der Wasserkrãfte im Rüekstand gegenüber 
andern Lãndern war. 

Dies hat sieh aber geãndert seit der Gründung des 
North of Seotland Hydro Eleetric Board im Jahre 1943. 
Dessen Gebiet umfaBt den ganzen Teil Sehottlands nõrd
lich der Linie Glasgow-Edinburgh, eine Flãehe von unge
fãhr 60 000 km2, wobei aber in diesem Teil bei 75 % der 
ganzen Landflãehe nur etwa 25 % der Bevõlkerung woh
nen. Die halbstaatliehe Gesellsehaft hat denn aueh zur 
Aufgabe, nieht nur die Wasserkraftnutzung durchzufüh
ren, sondern ist aueh für die allgemeine Entwicklung des 
Landes tãtig und soll die wirtsehaftliehen und sozialen 
Verhãltnisse dureh ihre Bestrebungen verbessern helfen. 
Es ergeben sieh so Fragen der Industrieansiedelung, 
Wiederbevõlkerung, Aufforstung, des StraBenbaus,  des 
Tourismus usw. 

Was die Wasserkrãfte anbetrifft, so sind gegenwãrtig 
26 Anlagen im Betrieb und 12 weitere im Bau, daneben 
aber noeh zahlreiehe Projekte im Studium. 

Bei Beginn des Zweiten Weltkrieges betrug die Strom
produktion ungefãhr 300 Mio kWh, bei einer installierten 
Leistung von 80 000 kW. Heute sind es etwa 1300 Mio 
kWh und 700 000 k W. Die vorhandenen Wasserkrãfte 
sind erst zu etwa 10 % ausgenutzt, jedoeh sollen bis 1965 
weitere 20 % nutzbar gemaeht werden. Entspreehend 
der Entwicklung des Landes, hat sieh der Verbraueh in den 
letzten zehn Jahren ungefãhr verdoppelt. Insbesondere 
soll in Zukunft auch der Speieherung mit Pumpwerken 
Beaehtung gesehenkt werden. AuBerdem ist beabsiehtigt, 
die groBen Torfvorkommen mit Gasturbinen für die 
Stromerzeugung nutzbar zu maehen. Natürlieh ist eine 
Zusammenarbeit mit den thermisehen Elektrizitãtswer
ken des Südens sehon heute bestehend und so li in Zukunft 
intensiviert werden. 

Es handelt sieh in Sehottland im allgemeinen um klei
nere AusbaugroBen ; besonders weil die vorhandenen 
Gefãlle n ur gering sind -im Maximum etwa400 m. Zudem 
ist die Gliederung des Gebietes verhãltnismãBig ungün
stig und bedingt viele Überleitungen, um die Stauseen 
füllen zu kõnnen. Anderseits ist Sehottland bevorzugt 
dureh eine reeht hohe Niedersehlagsmenge, die in ge
wissen Gebieten bis zu 370 em im Jahr erreieht, im allge
meinen sieh zwisehen 250 und 300 em bewegt. Da keine 
Vergletseherung besteht und nur unbedeutende Schnee
fãlle vorkommen, ist die jãhrliehe Verteilung der Wasser
führung umgekehrt wie bei uns, das heiBt mit der maxi-

malen Wasserführung im Winter und Niederwasser im 
Sommer. 

Das Kraftwerk Pitlochry ist die unterste Stufe der 
Tummelgruppe. Interessant ist die dortige Fisehtreppe. 
Der ganze Fisehpaf3 ist 270 m lang und überwindet in 
35 Beeken mit Stufenhohen von 45 em die etwa 15 m hohe 
Gefãllsstufe. Der Fisehpaf3 soll gu t funktionieren und von 
Salmen und Forellen rege benützt werden. Er besitzt 
einen elektrisehen Registrierapparat, der die passierenden 
Fisehe zãhlt und hat zudem an einer Stelle ei ne Glaswand, 
so daB das Publikum sieh personlieh von der Frequenz 
überzeugen kann. 

Das Lawers-Kraftwerk wurde 1951 begonnen und ist 
heute im Betrieb, obsehon die Staumauer noeh nieht ganz 
fertiggestellt ist. Die Mauer, welche als Pfeilerkopfmauer 
ausgeführt wurde, ermoglicht den Aufstau eines kleinen 
Sees um 27 m. Um Ihnen ungefãhr die GroBenverhãlt
nisse zu sehildern, ein p aar Zahlen : Stauinhalt etwa 13 Mio 
m3, Einzugsgebiet 45 km2, jedoeh unter Zuhilfenahme 
von Nachbargebieten mit total 21 km Zuleitungsstollen. 
Die Mauer ist 330 m lang und maximal 40 m hoch, das 
Gefãlle betrãgt 400 m. Die Zentrale besitzt eine Zwillings
Pelton-Turbine von 42 000 PS, mit einer Jahresleistung 
von 80 Mio kWh (Abb. 1 ). 

Das nahe der Westküste gelegene Kraftwerk Loeh 
Sloy ist ein ãhnliches Werk - übrigens das erste der grõ
Beren Werke mit Baubeginn 1945 und hat die zurzeit 
groBte Zentrale Schottlands mit vier Francisturbinen von 
je 45 000 PS. Aueh hier wurde das natürliehe Einzugs
gebiet von 17 km2 durch total 28 km Zuleitungen auf 
81 km2 vergroBert. Di e Daten der dortigen Staumauer und 
deren Ausführungsart sind recht ãhnlich denjenigen des 
vorher geschilderten Lawers-Kraftwerkes. 

Das im gleiehen Gebiet liegende Glen-Shira-Kraft
werk ist zweistufig ausgebaut. Das Wasser wird in ein 
Nebental übergeleitet, mit der Zentrale nahe an einem 
Meeresarm. 

Abb. 1 .  Luftseitige Ansieht der Pfeilerkopfmauer des Lawers
Kraftwerkes 
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Der eigentliehe Stausee ist dureh die obere Mauer, 
aueh wieder eine Pfeilerkopfmauer, abgesehlossen. Unter
suehungen ergaben, dafi diese Mauerart wirtsehaftlicher 
war als eine Vollmauer oder ein Erddamm. Die Mauer ist 
675 m lang und besitzt 37 Pfeiler, maximale Hohe 39 m. 
Noeh ein paar konstruktive Angaben : 

Beton im Innern etwa 210 kg Portlandzementfm3 
Beton aufien etwa 360 kg Portlandzementfm3• 

Maximale Bodenpressung mit Rüeksieht auf den relativ 
sehleehten, sehiefrigen Fels ungefãhr 8 kgfem2• Funda
menttiefe etwa 4,5 bis 6 m unter Terrainoberflãehe. 

Das obere Kraftwerk befindet sieh in der Nahe des 
Mauerfufies am obern Ende des untern Staubeekens. 
Es dient zugleieh als Pumpstation zur Füllung des obern 
Sees. 

Das untere Staubeeken ist relativ klein, da es nur als 
Ausgleiehsbeeken dient und zur Fassung einiger Neben
bãehe, die nieht in das obere Beeken eingeleitet werden 
konnten. Der Absehlufi dieses Beekens ist zweiteilig, ge
trennt dureh einen Felssporn. Auf der einen Sei te ist eine 
leieht gebogene Betonmauer, auf der andern - da dort 
anstehender Fels erst in grofier Tiefe vorhanden ist - ein 
Erddamm, allerdings beseheidenen Ausmafies, von 12 m 
Hohe und 180 m Lãnge. Die Bosehungen dieses Erd
dammes haben Neigungen von 1 : 2,5 und 1 :  3. In der 
Mitte ist ein Kern aus armiertem Beton etwa 40 em stark. 

Als letztes der besuehten Kraftwerke ist dasjenige von 
Allt-na-Lairige zu erwãhnen, das speziell interessant ist, 
weil es eine Mauer in vorgespanntem Beton besitzt. Die 
Mauer von total etwa 400 m Lãnge wurde in einzelnen 
Bloeken von 12,6 m Lãnge ausgeführt. Jeder Bloek be
sitzt zwei Verankerungen, bestehend aus je 28 Kabeln 
von (]) 11 /8", das heifit etwa 3 em. P ro V erankerung sind 
maximal etwa 1000 Tonnen aufzunehmen, was in den 
Kabeln eine Spannung von etwa 5500 kgfem2 ergibt. Die 
Druekspannung im Beton steigt auf etwa 85 kg/em2• Die 
Verankerungen in einwandfreiem Granitfels haben etwa 
1 ,20 m Durehmesser und gehen ungefãhr 10 m tief. Die 
Mauerist am Fufi etwa 1 3 m  breit, an derKrone noeh 1 , 5m 
bei einer maximalen Hohe von etwa 23  m.  Seeseits der 
Mauer wurde noeh ein Injektionssehirm ausgeführt. Die 
Kabelsehãehte wurden naeh Fertigstellung der Mauer 
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des Kraftwerkes Allt-na-Lairige, MaBstab etwa 1 : 300 
(entnommen aus einem Prospekt des North of Scot
land Hydro-Electric Board) 

ebenfalls injiziert. Dureh diese Ausführungsart wurde 
ungefãhr 40 % an Beton eingespart. Allerdings stehen 
dem die hohen Kosten für die Kabel gegenüber, jedoeh 
soll gesamthaft sieh eine Einsparung von etwa F r. 3000.
pro Laufmeter Mauer ergeben haben. (Abb. 2) 

Die Exkursion zeigte uns, dafi Sehottland bestrebt ist, 
die eigenen Wasserkrãfte nun intensiv auszunützen, um 
dem gesteigerten Bedarf entspreehen zu konnen und sieh 
von der teuer gewordenen Kohle unabhãngig zu maehen. 
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Avant-propos 

La technique des superstructures n' a cessé de progresser. 
Mais les ouvrages en sont devenus d' autant plus sensibles 
aux déformations en fondation. Il convient donc de savoir 
avec une précision plus grande estimer à l' avance, les 
tassements à craindre, afin de pouvoir en tenir compte 
dalis le choix des solutions constructives. 

Nous avions, íl y a quelques années, dans le cadre de 
l'activité du laboratoire de géotechnique, étudié en détail 
les tassements par consolidation de fondations sur sols 
argileux et avions comparé les estimations faites sur la 
base de calculs, avec des nivellements exécutés apres coup , 

1 Cette étude a fait l'ohjet d 'une communication présentée au 
4• Congr�s df la Société internntionale de mécanique des sols et des 
lravaux de fondation, à Londres, en aout 1957. Elle a été complétée 
tout récemment par les résultats de nouveaux essaiR entrepris au 
cours des années 1956· 1957. 

sur les ouvrages construits. Notre étude était basée sur la 
rnéthode classique de la détermination de la compressibi
lité des sols, sur échantillons, en laboratoire. 

Des lor s l' activité qu' a déployée notre lnstitut, p l us spé
cialement dans le domaine des fondations des routes et des 
pistes d' aérodromes, a fait apparaitre, dans une plus 
grande mesure que précédemment, l'intérêt d'essais de 
charge exécutés sur place pour la détermination de coef
ficients caractérisant le sol au point de vue de la déforma· 
bilité. 

Ces essais de charge exécutés sur place sont d'un 
intérêt évident pour les applications routieres. Les normes 
établies à ce sujet par l'Union suisse des professionnels 
de la route, et faisant largement état des travaux des 
instituts de recherche, en font foi. 

Il nous est apparu que les coefficients caractérisant les 
terres, déterminés de cette maniere pour la technique 



routiere, ne sont pas sans relation aYec ceux que tradition
nellement l'on introduit dans le calcul classique des fon
dations sur sols élastiques. Par conséquent les progres 
réalisés en cette matiere, dans le domaine particulier des 
chaussées, peut être étendu, sous certaines conditions, à 
celui des fondations en général. 

C'est à l'examen de cette généralisation et du bien-fondé 
de celle-ci que s'attache cette communication. Apres aYoir 
rappelé les diYers coefficients qui caractérisent la défor
mabilité d'un sol, elle montre, sur la base d'une documen
tation abondante, les relations qui les lient les uns aux 
autres ; elle définit enfin dans quelles limites l'usage de 
chacun d'eux est possible aYec quelques chances de succes. 

Comme dans l'examen d'autres problemes touchant aux 
fondations i l n' est pas de méthode dont l'usage puisse être 
recommandé de maniere générale ; l' essentiel est d' adopter 
dans chaque cas celle qui conduit au minimum d' erreur ; 
e' est le mérite d' études comme celles-ci de contribuer tres 
efficacement à faciliter à l'ingénieur, auteur d'un projet, 
le choix de ses moyens d'inYestigation et de calcul. 

D. BoNNARD, professeur. 

A. l ntroduction 

Les buts de cette communication sont d'exposer les 
méthodes appliquées par le Laboratoire de géotech
nique de l'Ecole polytechnique de l'Université de Lau
sanne (L.G.E.P.U.L.) pour déterminer le module de 
réaction ks d'un soi, nécessaire au calcul des fondations 
sur soi élastique, et de publier les résultats principaux 
des essais de charge avec plaques circulaires de diffé
rents diametres et poinçon C.B.R. (California Bearing 
Ratio) que ce laboratoire a exécutés en Suisse au cours 
de ces dernieres années. 

Le module de réaction ks du soi est déterminé cou
ramment pour le dimensionnement des revêtements 
rigides de chaussées ou des pistes d'aérodromes par 
essais de charge in situ. On détermine le tassement e 
d'une plaque circulaire de diamêtre D sous l'effet d'une 
charge P, provoquant une contrainte a sous la plaque : 

(j ks = - kgfcm3• e 

Ces essais donnent une bonne mesure du module de 
réaction pour les ouvrages supportant des charges 
mobiles, mais iis ne permettent pas de déterminer le 
module de réaction d'un soi de fondation argileux ou 
limoneux supportant des charges pcrmanentes (semelles 
ou radier de fondation). L'effet de la consolidation des 
sols fins ne peut intervenir dans la valeur de ks que si 
I'on détermine ce coefficient à partir d'un calcul de tasse
ments basé sur des résultats d'essais redométriques. 
Nous désignerons par ks' ce deuxieme module de 
réaction. 

B. Déterm ination du module de réaction par essais de 
charge « in situ n ,  avec plaques circu laires et poinçon 

C . B . R .  

Les méthodes utilisées par les divers Iaboratoires de 
mécanique des terres pour I'exécution des essais de 
charge varient dans Ieurs détails. Mais on détermine 
toujours le tassement d'une plaque sous I'effet d'une 
charge croissante, ce qui pe�;met de tracer le dia-
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Fig. 1 .  - Courbe << charges-tassements >> résultant d'un 

essai de charge a vec plaque circulaire. 

gramme << charge-tassement >>. Le module de réaction ks 
est la pente de la corde, joignant l'origine à un point 
de la courbe, choisi en fonction des contraintes s'exer
çant sous la fondation étudiée (fig. 1) .  

L'ingénieur américain Westergaard entreprit le  pre
mier des essais de ce genre. Le module de réaction que 
I'on doit introduire dans les calculs de fondation sur soi 
élastique est celui qui résulte d'un essai exécuté avec 
une plaque de 75 em de diametre que l'on charge de façon 
à obtenir so us la plaque un e contrainte de O, 7 kg/cm2 
(méthode de Westergaard). Le tassement de la plaque 
sous cette charge permet de calculer le module de 
réaction. Si l'essai est exécuté à l'aide d'une plaque 
de diametre plus petit que 75 em, le tassement de la 
plaque est plus faible pour une même contrainte. Les 
résultats des essais donnés ci-apres montrent que ks 
peut alors être calculé par la formule : 

ks = � D 
E 75' 

Fig. 2. - Appareil pour essais de charge avec plaques 
circulaires de 16 et 30 em de diametre et poinçon CBR 

(appareil U.S.P,R.) . 



On vérifie en effet que le module de eompressibilité 

1l1E = � D  kg/em2 est sensiblement eonstant pour un 
E 

sol donné ; nous verrons plus loin quelle est l'importance 
de l'erreur à eraindre sur ce coeffieient déterminé à 
partir d'essais avec différentes plaques (voir figures 4 
et 5) .  

Nos essais ont également eu pour but de montrer 
qu'il existe une relation entre le coefficient CBR et le 
module de compressibilité M E· Il est don e possible de 
déterminer l'ordre de grandeur du module de réaction ks 
à partir d'essais CBR, et inversemerit. 

Le Laboratoire de géotechnique de l 'E.P.U.L. 
exécute les essais de eharge conformément aux preserip
tions des Normes de l 'Union suisse des professionnels 
de la route 1• 

Les essais exécutés ees dernieres années par le 
L.G.E.P .U.L. peuvent se répartir en quatre groupes : 

Groupe 1 : Essais in situ en 91 emplacements avec 
plaques eirculaires de 16 em et 30 em de 
diametre (182 essais) . 

Groupe 2 : Essais in situ en 8 emplacements avec 
plaques eireulaires de 16 em, 30 em et 
75 em de diametre (24 essais ) .  

Groupe 3 : Cinq séries d'essais en laboratoire avee 
plaques de 11,3 em, 16 em, 24 em et·30 em 
sur sols eompaetés (20 essais) . 

Groupe 4 : Essais in situ en 99 emplaeements avee 
plaques eireulaires de 16 em de diametre 
et poinçon 'CBR (198 essais ) .  

Résultats des essais du groupe l 
La figure 4 donne les éearts en pour-cent entre les 

valeurs du module de compressibilité ME déterminé à 
l'aide des plaques de 16 em et 30 em de diametre. Ces 
essais furent exécutés au cours de 11  campagnes. L'éeart 
maximum observé entre les deux valeurs de ME est 
de ± 50 %. Les moyennes algébriques des écarts sont 
données pour chaque campagne au tableau ci-apres. La 

Fig. 4.  - Ecarts en pour-cent en
tre les valeurs du morlule de com
pressibilité ME déterminées au 
même 'emplacement avec les pla
ques de 16 et 30 em de diamctre. 
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moyenne algébrique des écarts de tous les essa1s est 
-2,1 %. 

Moyenne 

Etnrle Nombrc algéhrique 
J\' O d'essais des écarts 

% 

1 20 - 7,6 

--- 1-
2 1 4  + 5 ,9 

---

3 20 + 9,8 

---

4 1 8  - 9,4 

---

5 1 6  - 1 8,0 

---

6 22 + 12,3 
---

7 1 2  + 1 ,8 

---

8 20 - 2 , 9  

---

9 22 - 9,7 
---
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Tous les essais de ee type exé
cutés par le L.G.E.P.U.L. ont été 
pris en considération. Trois es
sais seulement furent éliminés, 
iis donnaient tous les trois des 
éearts de l'ordre de -70 % et 
avaient été exéeutés dans de 
mauvaises eonditions d'appui de 
la plaque. 

On en eonclut que les essais 
avee plaques de petit diametre 

satisfont la lo i M E = � D  = ete E 
mais que l'écart à eraindre sur 
le résultat d'un essai est de l'or
dre de ±50 %. 

Résultats des essais du groupe 2 
La figure 5 donne les résultats 

d'essais in situ exécutés en 8 
emplaeements avec les plaques 
de 16, 30 et 75 em de diametre. 
(Les points représentatifs de ees 
essais sont figurés sur le dessin 
p ar des eroix. )  

Si l 'on admet que le facteur 
O' 

ME = - D est constant pour un 
E 

soi donné, quelle que soit · la 
plaque utilisée, on a la relation : 

kD 75 
ki = D 

O' 
ou  kD = - pour les plaques de 

E 
16 et 30 em de diametre et 

O' 
ks = - pour la plaque de 75 em E 
de diametre. 

Cette hyperbole est représen
tée sur la figure 5, ainsi que la 
eourbe expérimentale de Stratton 
(Stratton J. H., 1944 : Construc
tion and design problems. Mili
tary airfield, a symposium. Proe. 
Amer. soe. Civ. Engrs . ) .  

On remarque que les  résultats 
des essais avee plaques de 16 et 
30 em s'éeartent de ± 40 % et 
sont presque également répartis 
de part et d'autre de la eourbe 

, . 'kD 75 
theonque ki = D · 

Ceei montre que les essais 
exéeutés in situ avee plaques 
de petits diametres satisfont la 
l oi M E = ete, mais que les éearts 
à eraindre sur ehaque essai sont 
de l'ordre de ± 40 %. 

Résultats des essais du groupe 3 
Cinq séries d'essais furent exé

eutées en laboratoire sur des 

- 4 -

Fig. 3 .  - Appareil pour essais de charge avec plaque de 75 em de diametre 

et charge de 12 t.  

Essais , in  s i  tu" avec plaques de � 16, 30  er  75 un. + 

Essais en laboraroire avec plaques de 
� 11,3 • 16 • 24 et 30 em. 

Zone d'erreur expérimentale ± 5% 

Courbe expérimentale de Stratton 
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· 5. - Ecarts entre les résultats d'essais exécutés avec des plaques de difl'éren ls F1g. 
diametres et la courbe théorique 
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"ks' = n · 



Fig. 6. - Valeurs du rapport 
ME . 

l d' 
. 

CBR resu tant essms avec 

plaque de 16 em de diametre 
et poinçon CBR au même 

emplacement. 

R 

50 

40 

• 
• 

- 5 -

Uude N° t • 
5 l:l 
9 A  

• 
.. . 

e + 
� -

2 + 3 A 4 " 
6 • 7 • 8 • 

10 D 

ME � = 13,6 + 0,158 l mmoy. = l� /Í PI 
l l 

a l / + 
u 1!1 .. : � ... -- !;J + + •  l/ + e e ..... #'tf� lO :-

lO 

terres compactées avec des plaques de 11,3, 16, 24 et 
30 em de diamêtre. 

Les résultats de ces essais sont donnés à la figure 5 ; 
iis sont représentés par des cercles (essais sur un sable), 
des earrés ( essais s ur ballast tout-venant : sable et 
gravier limoneux) et des étoiles (essais sur une glaise). 

Nous avons admis que la valeur de ks était donnée par 
les résultats des essais avee plaque de 30 em : 

C1 30 ks = e 75' 

Les résultats des essais exéeutés avee les autres 
plaques sur le sable s'éeartent eompletement de la loi 
théorique. Le sable sans eohésion est poinçonné déjà 
pour de faibles contraintes sous la plaque. Par eontre 
les points représentatifs des essais exéeutés sur le bal
last tout-venant et sur la glaise s'écartent peu de la 
eourbe expérimentale de Stratton. 

On en eonclut que pour des reeherches de laboratoire 
exéeutées dans de tres bonnes eonditions, sur des maté
riaux eohérents, la eourbe de Stratton devrait remplaeer 
la lo i théorique M E = ete. 

Résultats des essais du groupe 4 
En eomparant les résultats d'essais eBR et avee la 

plaque de 16 em de diametre exéeutés sur un même soi , 
nous avons cherehé une relation entre les eoeffieients 
eBR et ks (pour les sols fins). En effet, si l'on eonsidere 
le poinçon eBR comme une plaque de 5 em de diamêtre 
(et si l 'on néglige le fait que le proeessus de l'essai eBR 
est différent de eelui des essais avee plaques) on trouve : 

ME = 13,8 .  eBR 
eeei à eondition d'admettre la loi ME = ete. La figure 6 

donne les valeurs de �� en fonetion de l'indice de 

plastieité pour 99 sols étudiés. Elle montre que la 
presque totalité des points représentatifs des résultats 
d' essais son t situés entre les horizontales eorrespon-

' ME ME 
dant a eBR = 9 et eBR = 27. La valeur moyenne 

de e�Íf est 16,6. Ce ehiffre est plus grand que le 

faeteur théorique 13,8 ; l'essai eBR étant un poinçon
nement rapide et le piston étant animé d'un mouvement 

• 

10 30 40 50 Pl '/, 

eontinu, le soi offre une résistanee légerement pius 
faible que sous l'aetion d'une plaque chargée progres
sivement. 

M .  
. ME 

l'' a1s on remarque auss1 que eBR augmente avec m-

diee de plastieité P I du soi. P o ur P I = O, e�� = 13,6, 

il est pratiquement équivalent à la valeur théorique 
ealeulée plus haut. 

La relation entre e�� et P I est la suivante : 

ME 
eBR = 13,6 + 0,158 PI. 

C. Calcul du module d e  réaction k.s à partir d'essais 
cadométriques en laboratolre 

Les essais de charge avee plaques ne permettent pas 
de prendre en compte l' effet de consoiidation lente du 
soi sous l'aetion d'une charge permanente, ni l'influence 
des eouches profondes. 

La valeur du module de réaetion ks' d'un soi de fon
dation, sur lequel prennent appui des semelles conti
nues supportant un grand nombre de charges ou un 
radier générai, devra donc être calculée à partir des 
résultats des essais redométriques. Nous propàsons de 
calculer ks' par la formule : 

ks' = cr2 -
.eri 

p 

ou p est le tassement par consolidation du soi de fonda
tion sous l'action de l'augmentation de contrainte 
cr2 - eri, calculée par la méthode classique de Terzaghi : 

d'ou ks' = 

ei = vaieur de l'indice de vide du soi correspondant à 
la contrainte crv avant les travaux. 

e2 = valeur de l'indice de vide du soi correspondant à 
la contrainte cr2, apres les travaux. 

ei + ez em = --2--

.. 
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o-1 et o-2 sont les contraintes moyennes dans la couche 
d'épaisseur H. ·· '. 

Le tableau ci-apres donrie les valeurs du coefficient 
ks' en kg/cm3 calculé par cette méthode à partir des 
courbes cedométriques de divers sols et pour deux fon
dations types : 

B : largeur de la fondation. 
D : profondeur d'appui de la fondation au-dessous du 

niveau du terrain naturel primitif. 
O" : CO!Jtrainte sur le sol. 

" (J Glaise : 
Type de fondation D m kg/ com- Limon Argile Tourbe 

em• p a ete 

' ' 
1 0,5 0,051 0,124 0,016 0,003 

-- -- --- ---:- ---

Radier 1 . 1 0,169 o,1oq 0,017 0,003 
de longueur ., , ,  " 
infinie -- -- --- --- � 

3 2 0,194 0,103 0,020 O,Q05 

l •. -·- --- --- --- ---.. 

B =  1 0  m 3 3 0,208 0,111 0,022 0,005 
. 

1 1 0,869 0,252 o
'
,o6o 0,013 

. .  
-- -- --- --- --- ---

Semelle 1 2 0,649 0,301 0,070 0,015 
de longueur 
in fini e -- -- --- --- --- ---

3 2 0,651 0,385 0,075 0,01 6 

-- -- --- --- --- ---

B = 2  m ' ' ; 3 3 0,620 0,450 0,081 0,019 
" 

Les caractéristiques des terres mentionnées à ce 
tableau sont : 

6 
So l Densité 

apparente 0" = 0  l O" =  1-,5 l 3 O" =  

l 
G lais e 

compacte 2,31 0,2�8 0,275 0,265 

r 
Limon 1 !87 0,971 0,904 0, 880 

---

Argile . 1 ,69 1 ,412 1 ,115  1 ,003 

Tourbe • � l . 1,08 9,051 5,426 - (f,131 

D .  Conclusions 
Les essais avec plaqúes circulaires et poinçon CBR 

tels qu' exécutés en Suisse ces dernieres années p ar le 
L.G.E.P. U.L. ont montré que le module de réac�ion ks 
pouvait être déterminé par essais in situ avec des 
plaques de petits diametres et calculé par la forrriule 

k o- D ! '  ' . d 
. 

d s = e 75 j erreur a cram re sur un e�sm est e 

l'ordre de ± 50 %- Cette précision est gé_p.éraleínént 

suffisante pour la détermination de ks ; elle conduit à 
une erreur de l'ordre de ± 10 % sur l'épaisseur de la 
dalle ou de la semelle de fondation. 

O n obtiendra ks avec un e précision de l' ordre de 
± 20 % en exécutant cinq à dix essais sur un sol dont 
on. voudra déterminer le module de réaction avec plus 
de préeision. 

La eonnaissance du eoeffieient CBR d'un sol, déter
miné in situ, permettra pour les sols fins d'estimer le 
module de réaetion du soi : 

k Me 
-
""' 15 C

D
BR s = D 

ou, de · façon p! us exaeta : 

CBR ks = (13,6 + 0,158 P I) -----r;-· 
Cette relation entre ks, Me et CBR permet aussi 

inversement de calculer le eoeffieient CBR à partir 
de M E résultant d'un essai de charge avec plaque. O n 
pourra done utiliser l 'abaque de dimensionnement des 
chaussées à revêtement souple (abaque donnant l'épais
seur de la fondation en fonction du coeffieient CBR) 
même en cas de sols graveleux, lorsque l'essai CBR ne 
peut être exécuté j il sera dans ce cas remplacé par un 
essai avec plaque. 

L'abaque mentionné ci-dessus traduit graphiquement 
la relation : 

d = 100 + 15oy':P_ CBR + 5 
d : épaisseur de la fondation en em. Différence 

entre le niveau du terrassement et le niveau 
fini de la chaussée. 

P : charge par roue des véhieules en t. 

CBR : coefficient en %. 

On peut donc éerire également : 

d = 15oo + 2250 v' 'P 
Me + 75 

Me : moduÍe de compressibilité en kg/em2• 

L'épaisseur de la fondation des dalles de béton d'une 
chaussée ou d'une piste d'aérodrome est donnée par les 
deux relations suivantes : 

d =  100 + 150 \ÍP - 3d' . CBR + 5 

d = 1500 + 2250 v''P _ 3d, 
ME + 75 

d : -épaisseur en · em de la fondation en matériaux 
graveleux ; différenee entre le niveau du terrasse
ment et le niveau d'appui de la dalle. 

d' : épaisseur de la dalle en em. 

• 
• • 

Le module de réaction d'un soi fin (peu perméable et 
tres eompressible) peut être ealeulé par la formule : 



à partir des résultats d'essais redométriques de labora
toire s ur échan tillons intacts ; e e coefficient est néces
saire au ealeul d'une semelle eontinue ou d'un radier de 
fondation sur soi élastique par la méthode de Magnel 
par exemple (voir Magnel G. ,  1942 : Stabilité des cons
tructions, vol. I I I, p. 164-221). 

La préeision obtenue par ees méthodes est de ± 50 % 
sur la valeur de ks pour un essai isolé. Cet éeart eonstaté 
entre les résultats de deux essais de charge exéeutés au 
même emplaeement (0,5 à 1 m de distance l'un de 
l 'autre), est généralement plus petit que celui que l'on 
constate entre les valeurs d'essais exéeutés dans une 
zone de quelques eentaines de metres de longueur. Dans 
la pratique du ealcul d'une dalle de route ou d'une 
fondation d'ouvrage on devra done prendre un coeffi
eient ks moyen, ealeulé à partir des résultats d'une série 
d'essais dont les éearts sont nettement plus élevés 
(étant donné l'hétérogénéité des sols en Suisse) que 
l'erreur à craindre sur le résultat de chaque essai. 

Il .eonvient de déterminer ks et ks' de la façon sui
vante : 

1 o OuYrages supportant des charges mobiles : dalles de 
routes en béton, de pistes d'aérodromes, de places de 
pare ou de hangars pour véhieules. Quelle que soit la 
nature du soi de fondation, ks sera déterminé par essais 
de eharge ín situ avec plaques de diametre adapté à la 
dimension des plus gros graviers. (Détermination de la 
eourbe charges-tassements jusqu'à o- = 4,5 kg/em2.) 
Pour les ouvrages de grande importanee : autoroutes, 
aé:rodromes prineipaux : vérifieation par essais avee 
plaque de 75 em. 

Le dimensionnement de la fondation des dalles se 
fait à l'aide des formules données plus haut. 

20 OuYrages ayec charges permanentes : bâtiments, 
silos, entrepôts, usines, ete. 

a) Sols grossiers, dans lesquels aucun échantillon 
intaet ne peut être prélevé : graviers, ou sols tres 
graveleux (la eonsolidation lente n'intervient pas). 
ks est déterminé par essais de eharge in situ avee 
plaques de diametre adapté à la dimension des 
plus gros graviers. 

7 -

b) Sols fins, dans lesquels des éehantillons intaets 
peuvent être prélevés : argiles, limons, glaises (la 
eonsolidation lente intervient) .  
ks est caleulé à partir d'essais redométriques en 
laboratoire su:r éehantillons intacts. 

L'épaisseur de la dalle est déterminée par la méthode 
de Magnel par exemple ( caleul d'une fondation s ur sol 
élastique) .  

L'ordre de grandeur des eoefficients ks et ks' détermi
nés par les deux méthodes qui font l'objet de eette eoni
munieation est le suivant : 

Méthode l Type de soi l ka ou ks' kg/cm• 

Tourbe 0,003-0,020 

Essais de Argile 0,020-0,100 
compressibilité 
en laboratoire -
(Valeurs de ks') Limon o, 100-0,'.50 

Glaise compacte 0,100-0,900 

Terrain naturcl 
de tres mauvaise 
qualité 0,2 

Terrain naturel 
mauvais 0,8 

Essais de charge 
<< in si tu >> Terrain naturel 

de bonne qualité 3,0 
(Valeurs de ks) 

Couche 
de fondation 
d'une chaussée 8,0 

Chaussée dans 
son ensemble 27,0 
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Messung d er Z usammendrückbarkeit in s itu 

mit Hilfe eines Modell pfahls 

Von Prof. R. Haefeli und H. B. Feh!mann * 

1. Problemstellung 

Die Messung der Zusammendrückbarkeit des Unter
grundes in situ erfolgt normalerweise mit dem Platten
versuch. In gewissen Fallen, insbesondere in Bohr
lõchern, hat jedoch diese Versuchsanordnung den Nach
teil, dal3 sich eine Stõrung des Bodens unmittelbar unter 
der Lastplatte schwer vermeiden lal3t. Da in dieser Stõ
rungszone gleichzeitig die grõBten Pressungen und Zu
sammendrückungen entstehen, so werden oft Setzungen 
gemessen, die erheblich grõBer sind als diejenigen des 
ungestõrten Bodens. 

Wesentlich günstiger liegen die V erhaltnisse, wenn 
man anstelle einer Kreisplatte einen kurzen Pfahl zur 
Übertragung der Last auf die Bodenschicht verwendet, 
deren Zusammendrückbarkeit zu bestimmen ist. Im 
Gegensatz zum Plattenversuch kann man in diesem Falle 
von einem Pfahlversuch sprechen [1 ] .  In Abb. 1 sind die 
beiden Mõglichkeiten der Übertragung einer Last P auf 
di e zu untersuchende Bodenschicht von d er Hõhe H ein
ander gegenübergestellt. 

Im Falle der Kreisplatte (a) befindet si eh di e Bohrloch
sohle in B, beim Modellpfahl (b) dagegen auf der Hõhe 
A'. Beim einfachen Plattenversuch liegt somit die ge
stõrte Bodenzone im Bereich der zu messenden Zusam
mendrückung, wahrend beim Pfahlversuch die infolge der 
V erdrangung gestõrte Z o ne auBerhalb b

_�
w. o berhalb des 

Mel3bereiches liegt. Sie wird nur zur Ubertragung der 
Last durch die Mantelreibung verwendet. Unterhalb der 
Pfahlspitze, wo der Boden im Gegensatz zur Bohrloch
sohle keine wesentliche Entlastung durch den Bohrvor
gang erfahren hat, entsteht nur eine unbedeutende Stõ-
rung [2]. 

. Gegenüber der konzentrierten Belastung der Krel�
platte ergibt sich in der horizontalen Ebene dur�h d1e 
Pfahlspítze B' eíne glockenfõrmige Spannungsvertedung. 
Die Axspannung a z unter der Pfahlspítze (B') ist für eíne 
gegebene Last P wesentlich kleiner als die entsprechende 
Spannung unter der Platte (a). Andererseits klingt díe 
Axspannung bei der Platte mit der Tiefe rascher ab als 
beim Pfahl. Die zu messenden Setzungen sind für eine 
gegebene Last P beim Pfahl kleiner als bei der Platte und 
erfordern daher eine hõhere MeBgenauigkeit. 

Bei der praktischen Anwendung der Methode kõnnen 
u. a. die in Abb. 2 skizzierten Anordnungen verwendet 

* Deutsche Originalfassung eines Beitrages zum Erdbau
kongrel3 1957 in London. 

werden. Abb. a zeigt die gegenüber dem Gestange er
weiterte Spitze eíner leichten Rammsonde, Abb. b und e 
eíne ahnliche Sonde, bei der die Spitze als kurzer Pfahl 
ausgebildet íst, wobeí der Setzungsversuch mit (e) �der 
ohne Verrohrung (b) durchgeführt werden kann. SchheB
lich ist in Abb. d eine Rammsbnde mit Reibungszylinder 
dargestellt, beiwelcher der Setzungsversuch durch direkte 
Belastung der schraffierten Spitze mit Hilfe eines inneren 
Gestanges erfolgt [3, 4]. 

p 

' ' \ 
\ 
l 

;a; (b) 

p 

V// 
Abb. 1 .  Vergleich von Plattenyersuch (links) und Mo�

_
ell

pfahlversuch (rechts) tm Bohrloch. E = gestorte 
Bodenzone 

Allgemein besteht die Aufgabe darin, aus der ge
messenen Setzung der Sondenspitze die Zusammen
drückbarkeit der unterhalb der Spitze (B) gelegenen 
Bodenschicht zu bestimmen und dieselbe durch ent
sprechende Kennziffern auszudrücken. Z u diesem Zweck 
muB jeder Sondentyp geeicht werden, indem Se

_
tzungs

versuche im Laboratorium an einem oder versch1edenen 
homogenen Bodenarten von bekannter Zusammendrück
barkeit durchgeführt werden. Mit Hilfe von �odellver
suchen laBt sich ferner ein Einblick in Art und Anderung 
der Lastverteilung gewínnen. Ein Beispiel einer solchen 
Untersuchung wird in Kapitel III behandelt. 

11. Theoretische Grundlagen 

Auf Grund der Boussinesqschen Theorie der Span
nungsverteilung laBt sich das vorliegende Problem auf 
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Abb. 2. Verschiedene Versuchsanordnungen des Modell

pfahles. 
a) Rammsonde 
b) Rammsonde mit 

Spezialspitze unver
rohrt 

e) dito, verrohrt 
d) PreBrammsonde mit 

Reibungszylinder 

V// 

halb empirischem Wege naherungsweise wie folgt losen 
(Abb. 3) : 

Unter der Voraussetzung, daB der Grenzwert der 
Mantelreibung -r nicht überschritten wird, ist die Span
nungsverteilung unter der Pfahlspitze vergleichbar mit 
derjenigen einer Einzellast P, die in einer zunachst unbe
kannten Hohe Zo über der Pfahlspitze angreift (Punkt A). 
Für den elastischen Halbraum laBt sich einerseits die 
Setzung der Schicht B-C von der Machtigkeit H infolge 
der Einzellast P in A lei eh t berechnen. Andererseits wird 
die Setzung der Pfahlspitze B unter der Last P beim Eich
versuch direkt gemessen. Durch die Gleichsetzung der 
gemessenen und berechneten Setzung erhalt man eine 
Gleichung für di e Hohe z0, die unter gewissen V oraus
setzungen als die EichgroBe des betreffenden Gerates 
gelten darf. Dabei bedeutet Zo die Hohe des Angriffs
punktes A einer fiktiven Einzellast über der Pfahlspitze 
B, die theoretisch dieselbe Setzung ergeben würde wie 
der Modellpfahl unter der gleichen Belastung P. 

Für ein elastisches Material berechnet sich die Zu
sammendrückungy der Schicht B-C (Hohe = H) unter 
der in A angreifenden fiktiven Einzellast auf Grund der 
Spannungsverteilung nach Boussinesq wie folgt : 

3 P  
a = ---

• 2:n · z• 

a. 3 P  1 
Ll (dz) = - · dz 

2:nE z• E 

Z t 

y = _}__!_ J� = 
2 :n E z• 

3 P  
o [;. -;, J 2 :n - E  

Z o 

y 
_ 3 P  . r-1 ] 
-

2:n · E - zo L 1 +� 
3 P  

für H = oo :  Ymax = ----
2:n · E · z0 

(1 ) 

d z 

3 P  H 
= -- -

2:nE Zt ' Zo 

(2) 

(3) 

Bei der Übertragung dieser für ein elastisches Medium 
abgeleiteten Beziehungen auf ein Lockergestein müssen 

wir unterscheiden zwischen dem vorbelasteten und nicht 
vorbelasteten Material : 

1. Vorbelasteter Boden (vgl. Abb. 3) 

Z ur Vereinfachung wird der Überlagerungsdruck P o 
innerhalb der betrachteten Schicht H als konstant ange
nommen. Der Boden sei ferner so stark vorbelastet, daB 
die Vorbelastung P e groBer bleibt als die maximale unter 
der Pfahlspitze auftretende Bodenpressung, d. h. : 

Pc � Po + azo (4) 

worin az0 die Axspannung infolge P0 bedeutet. Bezeich
nen wir mit : 

P0 = totale Pfahllast, einschlieBlich Eigengewicht, 
P = zusatzliche Pfahllast gegenüber dem Eigengewicht 

des entsprechenden Bodenzylinders vom Quer
schnitt F, 

y = mittleres Raumgewicht des überlagernden Bodens, 
F = Querschnitt des Modellpfahles,  

so gilt ferner : 
P =  P0-y ·F (5) 

Unter diesen Voraussetzungen kann die Setzung der 
Pfahlspitze nach Gleichung 2 und 3 berechnet werden, 
indem man den Elastizitatsmodul E durch den konstan
ten Zusammendrückungsmodul K' = ME', der für die 
Wiederbelastung des Bodens maBgebend ist, ersetzt. 

Sind bei Eichversuchen die Werte K' und H gegeben, 
wahrend di e Setzung y direkt gemessen wird, so erhalt 
man aus Gleichung 2 für die zu bestimmende Wirkungs
hohe folgenden Wert : 

Zo = � l 1 + 6 P  - 1 ] 
:n K' H-y 

(6) 

Soll andererseits bei bekannter Wirkungshohe der 
fiktiven Einzellast P durch Setzungsversuche im Feld die 

- - -

z, 

H 

V// 
Abb. 3. Verteilung der Vertikalspannung unter dem Modell

pfahl : 1 x 4, wahrscheinliche Spannungen ; 2 x 3 be
rechnet für Einzellast in A (Bousinesq) 



Zusammendrückbarkeit des vorbelasteten Bodens ge
messen werden, so folgt nach Gleichung 2 :  

(7) 

2. Nicht vorbelasteter Boden 

Beim nicht vorbelasteten Boden geht es um die Be
stimmung der gesamten Konsolidationssetzung. Der 
Zusammendrückungsmodul M E ist in diesem Falle von 
der zusatzlichen Vertikalspannung az abhangig, die den 
Konsolidationsdruckpz beeinfluBt. Der Modul K =  ME 
ist deshalb keine Konstante, wie beim vorbelasteten 
Boden, sondern eine Funktion der Tiefe z, wobei auf 
Grund der Proportionalitat zwischen K und pz folgt : 

P. 
Kz = MEz = 

Lle 
(8) 

Darin bedeuten : 

Lle = Zusammendrückungszahl = prozentuale Setzung 
der Odometerprobe infolge Spannungserhõhung 
von a = 1 kgjcm2 auf a = e = 2, 718 kgjcm2 [5] ;  

Pz = maBgebender Konsolidationsdruck in der Tiefe z. 
Da in der Tiefe z die Vertikalspannung von Po auf 

Po+az erhõht wird, so ergibt sich der in diesem Punkte 
maBgebende Kz-Wert als Mittelwert aus der Anfangs
und Endspannung angenahert wie folgt : 

(9) 

worin P o den für die Schichthõhe H einfachheitshalber als 
konstant betrachteten Überlagerungsdruck bedeutet. 

Für di e Setzung d er Schichthõhe dz folgt : 

a a � L1 (dz) = _z . dz = Lle . z . dz = L1 . --=-.,-
K. a. e Po + 1 Po + Z  IJ� i 

Durch Integration über di e Schichthõhe H und Ein
setzen des Wertes für a z nach Gleichung 1 erhalt man die 
gesuchte Setzungy. 

1 

\jn ·p� 
3 P  

l arc tg z · v 4;to rl 
Z o 

Setzt man v�·�o = b, so erhãlt man : 

Y = �e · [arc tg (2 z1 · b) - arc tg (2 · z0 · b)] (10) 

Interessiert dagegen nur die Teilsetzung Lly, die infolge 
der Erhõhung der Last P um einen relativ kleinen Betrag 
LIP entsteht, so ergibt di e Integration folgenden Wert : 

L1 Ll P  [ 11- ,; - J Lly = -d- · -p arc tg (z1 v 2 · b) - arc tg (z0 v 2 · b) (10) 
1/Z · b  

Abgesehen von den bereits erwãhnten Voraussetzun
gen beruht die vorliegende Theorie auf folgenden ver
einfachenden Annahmen : 

a) di e Spannungsverteilung unterhalb der Pfahlspitze sei 
unabhãngig von der Bodenart ; 

b) der W ert Zo sei unabhangig von der Schichthõhe H; 
e) zwischen Pfahlmantel und Boden finde kein Gleiten 

statt, das heif3t der Grenzwert der Mantelreibung 
werde nicht überschritten. Bei der Überwindung der 
Mantelreibung würde sich der Angriffspunkt der 
fiktiven Einzellast nach unten verlagern. 

Da diese V oraussetzungen ni eh t genau erfüllt sind, 
handelt es sich um eine Naherungsberechnung. Um 
brauchbare Resultate zu erzielen, ist es wesentlich, daB di e 
Anordnung bei m Eichversuch dieselbe ist wie beim Feld
versuch. Dadurch werden gewisse Fehlerquellen elimi
niert. 

III. Laborversuche 

1. Anordnung und Durchführung der Versuche 

Das Schema der Versuchsanordnung ist aus Abb. 4 
ersichtlich. Zunachst wurde das unter 2. beschriebene 
Versuchsmaterial an der FlieBgrenze in einen Odometer 
von 250 mm 0 eingebaut und wahrend mehreren Mona
ten unter Pc = P o = 1 kgjcm2 konsolidiert. Durch eine 
Bohrung in der Deckelplatte wurde anschlieBend ein zy
lindrischer Stempel von SO mm 0 mit einer konstanten 
Geschwindigkeit von 1 ,25 mm pro Minute bis in eine 
Tiefe von 22,4 em eingepreBt, ohne die seitliche Auflast 

Pc, die durch eine ringfõrmige Platte übertragen wurde, 
zu entfernen. 

Die Belastung des zylindrischen Pfahls (Stempel) er
folgte in Stufen von j e 20 kg bzw. 1 kgjcm2, bezogen auf 
den Pfahlquerschnitt F, wobei die Belastungsdauer pro 
Laststufe rund zwei Tage betrug. Die Endlast von P = 

E 
E 

l + 2 3 " s 6 7 8 9 
K1' � 

� Pc ' f.-

1·0 

- t 
1-' /80 

r-- �"-
66 

'--
2·0 

�6 5q; 80�.- íoo 
l'.. y, ·023cm ....... o t 

� ·�2 
''\ 

f® F \ 
p \ 

Pc=Po 
ill i lJJ 
=---== �= 
J()() 

� r J o 
_t -r-,· Y 

• .,,,.z � 

f-�2S0mm -J 
_l l 

H 

/20 lliO Po 
l l 

P =Po-Pc·F 
�.dl l 2 F= -,-=20cm 

Y0 =Y-Y, 

v3 \ \ 
' 
k 

0-2 

0-6 

l 

1 

l •li 

l ·6 

1 ·B 

2·0 

o 2 3 " s 6 2-2 7 8 9 
- V// 

E 
E 

Abb. 4. Modellversuch im Laboratorium. Lastsetzungskurvc 
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160 kg bzw. a = 8 kgjem2 wurde wãhrend seehs Tagen 
konstant belassen, um die vollstandige Konsolidation 
unter dieser Last zu erzielen. Ansehlieí3end wurde der 
Stempel entlastet und die zum Rüekzug erforderliehe 
Kraft gemessen. Wahrend der ganzen Versuehsdauer 
blieb die seitliehe Auflast P e unverãndert (1 kgjem2). 

Naeh dem Ausbau der Probe wurde dieselbe lãngs 
ihres Meridianes aufgesehnitten und in 127 Punkten mit 
Hilfe eines für derartige Zweeke konstruierten Konus
apparates abgetastet, um die Verteilung der Konsoli
dationsdrüeke festzustellen (A b b. 5 ). Parallel dazu wurde 
dureh Konusversuehe an Odometerproben das Verhãltnis 
zwisehen der mit dem Konus ermittelten Grenzbelastung 
ab einerseits und dem Konsolidationsdruek Pc anderer
seits für versehiedene Werte von P e (bis 8 kgjem2) unter
sueht. Dabei wurde festgestellt, daí3 innerhalb des unter
suehten Bereiehes für jeden Einbauwassergehalt ein an-

nahernd konstantes V erhãltnis Àc = !!E_ existiert [ 6]. 
P e 

2. Versuchsmaterial (Lehm Nr. 4002) 

Als Versuehsmaterial diente ein künstlieh homogeni
sierter Lehm (Uetliberg), der folgende Eigensehaften auf
weist : 

a) Klassijikation 
Flieí3grenze . . 
Ausrollgrenze 
Plastizi tãtszahl . 
Karbonatgehalt 
spezifisehes Gewieht 

b) Kornverteilung in Gewichtsprozenten 
Grobsand . . 2 -0,2 mm 0 
Feinsand . . 0,2 -0,02 mm 0 
Grobsehluff . 0,02-0,002 mm 0 
Feinsehluff . < 0,002 mm 0 
e) Zusammendrückbarkeit 

40,9 % 
16,9 % 
24,0 % 
44,4 % 
2,73 % 

0,4 % 
11 ,4 %  
52,4 % 
35,8 % 

Primãre Zusammendrüekungszahl LI e = 7,3 % 
Zusammendrüekungsmodul für Pc = 1 kgjem2 : 
K1 = ME1 = 13,7 kgjem2 ,..._, 14 kgjem2 

d) Konustest 
Als Grenzbelastung ab wird diejenige spezifisehe 

Belastung definiert, die sieh beim Konusversueh mit 90° 
Offnungswinkel und P = 1 kg Belastung naeh einer be
stimmten Zeit einstellt, wobei gilt : 

p 1,0 . 
k l ub = --- = --- 1n g cm2 

(j2 . n (j2 • n (12) 

ô = gemessene Einsinkung des Konus naeh 2 Minuten. 

Für das untersuehte Material wurde im Bereieh der 
Konsolidationsdrüeke 

Pc = 1,0 kgjem2 bis 8 kgjem2 

folgende Abhãngigkeit der Verhaltniszahl Àc = 
a b 

vom 
P e 

Einbauwassergehalt wa der Odometerprobe festgestellt : 

W a = 38,9 34,2 

Àc = 1,9 2,2 

30,0 24,7 % 
2,6 3,0 

Für ein an der Flieí3grenze (40,9 %) eingebautes 
Material ( 4002) kann Àc � 2 gesetzt werden. 

e) Wasserdurchliissigkeit 
für Pc = 1 kgjem2 : kw = 2,6 · 10-8 emjsee 

3. Versuchsergebnisse 

Das gemessene Last-Setzungsdiagramm des als Mo
dellpfahl ausgebildeten Stempels (vgl. Abb. 4) lãí3t deut
lieh folgende vier Phasen des Setzungsvorganges unter
seheiden : 

1 .  Phase O -K1 : P0 � Pc ·F vor Übersehreitung der 
Vorlast 

2. Phase KcK2 : P0 � Pc ·F naeh Übersehreitung der 
Vorlast, Konsolidations
setzung vor Überwindung 
der Mantelreibung 

3. Phase K2-K3 : Konsolidationssetzung naeh Überwin
dung der Mantelr�ibung 

4. Phase K3-K4 : Setzung mit Flieí3erseheinungen 

Reehnet man für di e Laststufe vonP0 = 20-60 kg bzw. 
Po = 1-3 kgjem2, mit einem mittleren ME-Wert von 
14 kgjem2, der sieh auf Grund des Odometerversuehs 
für P e 1 kgjem2 ergibt, so erhãlt man unter Anwendung 
von Gleiehung 6 einen ersten Wert für die Wirkungshohe 
Zo von rund 17 em, sofern K' = M E gesetzt wird. Di e An
wendung von Gleiehung 6 ist naeh Übersehreitung der 
Vorbelastung Pc allerdings nur dann zulãssig, wenn az0 
im Verhãltnis zu Pc klein bleibt, was hier der Fall ist. Für 
P =  P0 = 20 kg und z =  Zo = 17 em erhãlt man z. B. 
naeh Gleiehung 1 :  az0 = 0,033 kgjem2. 
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Abb. S. Meridianschnitt der Lehmprobe nach Abtastung mit 
dem Konusapparat zur Bestimmung der Konsoli
dationsdrücke 



Nachdem eine vorlãufige Eichung des Stempels durch 
die experimentelle Bestimmung der Wirkungshõhe Zo für 
eine bestimmte Bodenart erfolgt ist, lassen sich die Set
zungen Yo zwischen d en Punkten B und C (Abb. 4) auf 
Grund der Gleichung 10 berechnen, indem man für Ll e  
den i m  Odometer bestimmten Wert von 7,3 % einsetzt. 
Der zur Kontrolle dienende V ergleich zwischen den ge
messenen und berechneten Setzungen ist in Tabelle 1 
enthalten. 

Tabelle 1. Gemessene und berechnete Setzungen Yo in mm 
(vgl. Abb. 4) 

Totale Last P0 in kg . . . .  20 40 60 80 

P = P0-p0 ·F in kg . . . . o 20 40 60 

p = � in kgfcm• o .  o • •  1 2 3 4 

y0, gemessen . . . . . . . . . .  o 0,121 0,230 0,302 
y0, berechnet nach Glei-
chung (10) . . . . . . . . . . .  o 0,108 0,238 0,332 

Beim Rückzug des Stempels wurde eine Mantelrei
bung von r = 0,27 kgjcm2 gemessen, wãhrend mit Hilfe 
des Konustestes die Konsolidationsdrücke lãngs der 
Mantelflãche in der Grõ13enordnung von 3-4 kgfcm2 
bestimmt wurden. 

Die Ergebnisse des Konustestes im Meridianschnitt 
(Abb. 5), der nach dem Ausbau der Probe bezüglich 
seiner Grenzbelastung (ab) in einer gro13en Zahl von 
Punkten (127) abgetastet wurde, sind in Abb. 6 darge
stellt. Die Verteilung der Konsolidationsdrücke, die 
ungefãhr den ersten Hauptspannungen wãhrend der 
Endphase d er Setzung entsprechen dürften, zeigt u. a. 
folgende Merkmale : 

a) das kontinuierliche Abklingen der Konsolidations
drücke mit wachsendem Abstand von der Pfahlaxe ; 

b) die Konzentration der Konsolidationsdrücke in der 
Nahe der Pfahlspitze, die in dieser Schãrfe erst nach 
Überwindung der Mantelreibung eintritt; 

e) die sattelfõrmige Form der Spannungsglocke im Me
ridianschni tt. 

Die aus Abb. 6 ersichtlichen relativ hohen Konsolida
tionsdrücke in der Umgebung der Pfahlspitze sind da
durch zu erklãren, da13 unter der Endlast von P0 = 1 60 kg 
(p0 = 8 kgfcm2) die Mantelreibung, die beim Rückzug 
der Sonde zu total 75 kg gemessen wurde, überschritten 
war. 

Bei genügender Verfeinerung des Konustestes dürfte 
sich die hier benützte Methode als allgemein anwendbar 
erweisen, sobald es gilt, die Verteilung der Konsolida
tionsdrücke in einem rãumlich eng begrenzten Gebiet 
abzutasten [7] .  

IV. Feldversuch 

Die Aufgabe bestand darin, die Zusammendrückbar
keit einer tiefliegenden, nicht vorbelasteten Feinsand
schicht mit Hilfe des Modellpfahls zu prüfen, um - in 
Verbindung mit Odometerversuchen an <<Ungestõrten» 

"t .----------------,r���or-r-------0 

V/l 
Abb. 6. Meridionalschnitt der Lehmprobe. Verteilung des 

Konsolidationsdruckes (vgl. Bild S) 

Bodenproben - die Wahl zwischen einer Pfahl- und einer 
Flachfunktion zu erleichtern. 

Der nachstehend beschriebene Setzungsversuch 
wurde in rund 10 m Tiefe bzw. etwa 7 m unter Grund
wasser in einem Bohrloch ( 0 4Y2") ausgeführt, wobei 
der Überlagerungsdruck rund 13 t/m2 betrug. 

Der in Abb. 7 ersichtliche Stempel wurde zunãchst 
30 em tief unter die Bohrlochsohle eingerammt (vgl. 
Rammprofil) und dann stufenweise wãhrend etwa 24 
Stunden bis zur Tragfãhigkeitsgrenze belastet. Die nach 
Abzug der elastischen Deformation des geeichten und 
gegen Ausknicken durch Führungsringe gesicherten 
Gestãnges erhaltenen Setzungen sind in Abb. 7 in Funk-

Pt 
tion der fiktiven Bodenpressung a1 = p aufgetragen. Da-

bei bedeutet P1 die totale Last inklusive Eigengewicht 
und F den Pfahlquerschnitt von 25 cm2• Das Eigenge
wicht der Belastungsvorrichtung, das wenn nõtig aus
balanciert werden kann, betrug rund 100 k g (a 0 = 100 : 25 

= 4 kgfcm2). 
Abgesehen von der konstanten Belastung wãhrend 

der Nacht, erwies sich eine Belastungsdauer von rund 
zwei Stunden pro Laststufe als notwendig, um ein ge
nügendes Abklingen der Konsolidationssetzung zu er
zielen. 

1. AusJvertung der Versuche 

Die Methode der Auswertung hãngt weitgehend von 
den Spannungen unter der Pfahlspitze ab, deren Grõ13e 
darüber entscheidet, ob der ME-Wert nãherungsweise als 
konstant betrachtet werden darf oder nicht. Zur Über
sicht sind in Tabelle 2 folgende Krãfte und Spa.nnungen 



für den gegebenen Überlagerungsdruek von Pc = 1 ,3 kg/ 
em2 zusammengestellt : 

P 1 = totale Pfahllast inklusi v e Eigengewieht (G) ; 
P = Pfahllast naeh Abzug des Überlagerungs

druekes (Pc · F) ; 
Ll a2 = Vertikalspannung in B infolge P naeh Glei

ehung 1 ,  für z = Zo = 21 em ; 
a. = Vertikalspannung = Pc+Ll a. in B bzw. e, 

für z = 2 Zo = 42 em. 

Der als vorlãufig zu betraehtende Wert der Wirkungs
hohe Zo = 21 em wurde aus den Ergebnissen der Eieh
versuehe auf Grund der Modellãhnliehkeit gewonnen. 

Ta bel/e 2. Pfahlbelastung un d Bodenpressung a. für z0 = 21 em 

Spannung at in 
kg/em2 • • • • • • • • • •  

Totale LastPt in kg 
P = Pt-Pc ·F in kg 

Punkt B' LI a z 
kgfem• . . . . . . . . . 
Punkt B' az 
kg/em2 . . . . . . . . .  
Punkt C a. 
kgjem2 o • • • • • • • •  

4 
100 

67 

0,07 

1,37 

1,32 

5 6 7 8 
125 150 175 200 
92 1 1 7  142 1 67 

0,10 0,13 0,15 0,1 8  

1 ,40 1,43 1,45 1,48 

1,325 1,33 1,34 1,345 

Aus diesen Zahlen folgt, daf3 unterhalb der Pfahl
spitze, d. h. zwisehen den Axpunkten B und e d er Über
lagerungsdruek Pc = 1,3 kgjem2 im Lastbereieh von 
P = 100-200 kg nur unbedeutend übersehritten wird. 
Unter diesen Umstãnden ist es zulãssig, die Auswertung 
wie für einen vorbelasteten Boden durehzuführen, stets 
unter der Voraussetzung, daf3 der Grenzwert der Mantel
reibung nieht erreieht wird. 

Bei der vorliegenden relativen grof3en Sehiehtmãeh-

tigkeit (i; "-' O) kann somit der Zusammendrüekungs

modul für den untersuehten Spannungsbereieh naeh 
Gleiehung 7 nãherungsweise wie folgt bereehnet werden : 

3 tJ P  LI P  
ME """ -- · - = A · - =  A · eotg a (12) - 2 ·n · z0 LIJ' LIJ' 

worin bedeuten : 

3 
A = --- = Formfaktor 

2 ·:n: · zo 
a = Neigungswinkel der Lastsetzungskurve. 

Die in Abb. 7 dargestellte Kurve entsprieht den in 
Tabelle 3 enthaltenen Mef3grof3en. In den angegebenen 
Setzungen wurde die elastisehe Deformation des Ge
stãnges bereits in Abzug gebraeht. 

Das für die Bereehnung von ME maf3gebende Stüek 
der Setzungskurve liegt zwisehen den Punkten K1 und 
K2, wobei in K1 der Konsolidationsdruek übersehritten 
wurde und in K2 die Mantelreibung einen kritisehen Wert 
erreiehte. 

Als Kriterium wurde neben der Lastsetzungskurve 
die Zeitsetzungskurve benutzt, in der sieh die Überwin-

Abb. 7. Feldversueh mit dem Modellpfahl.  Versuehsanord
nung und Lastsetzungskurve. D = Rammdiagramm 

dung der Mantelreibung dadureh bemerkbar maeht, daf3 
die Setzung unter konstanter Last nieht mehr in normaler 
Weise abklingt. 

Dureh Einsetzen der gemessenen Grof3en in Glei
ehung 12 folgt : 

3 
A = -- = O 0227 em-1 

· z  n · zo ' 

LI P  102-52 
eotg a = = · 102 = 7930 kgjcm 

Lly 0,87-0,24 

ME � A  · eotg a = 0,0227 · 7930 = 180 kgjcm2 

Dieser ME-Wert ist einer mittleren Axspannung a2"-' 
1 ,4 kgjem2 zuzuordnen, woraus sieh die primãre Zu
sammendrüekungszahl des untersuehten Materials ange
nãhert wie folgt bereehnet : 

a. 1 ,4 
Lle � -- = - = 0,78% 

ME 180 

2. Vergleich von Feld- und OdoJJJeterversuch 

Als unabhãngige Kontrolle wurden oberhalb und 
unterhalb des Modellpfahls je eine mogliehst ungestorte 
Bodenprobe entnommen und auf ihre Zusammendrüek
barkeit geprüft (vgl. Tabelle 3). 

Maf3gebend für die Kontrolle ist die unterhalb der 
Spitze des Modellpfahls entnommene Bodenprobe 
Nr. 6732, deren Zusammendrüekungszahl im ungestor
ten Zustand (Ll e = 0,74) relativ gut mit dem beim Feld
versueh erhaltenen Wert (Ll e = 0,78 %) übereinstimmt. 
Aueh der im Laboratorium ermittelte ME-Wert der unge
storten Probe, der sieh aus der Neigung der Setzungs
kurve ergibt, ist trotz des Untersehiedes hinsiehtlieh der 
Verhinderung der Querdrehung nur wenig grof3er als 
das Resultat des Feldversuehes (200 gegenüber 1 80 kg/ 
cmz). 



Tabel!e 3. Daten der Lastsetzungskurve. G = Eigengewicht der Apparatur rv 100 kg (vgl. Abb. 7) 

P t k g 123 152 
P1-G k g 23 52 

P t-G 
kg/cm2 2,08 a = --- 0,92 

F 
Yo · m m 0,006 0,024 

Kurvenpunkte l O-K1 l Kt �  

Damit ist der Nachweis erbracht, daB sich mit dem 
Modellpfahl auch relativ unplastische Bodenschichten, 
bei denen die im interessanten Bereich zu messenden 
Setzungsbetrãge 0,1 mm kaum überschreiten, auf ihre 
Zusammendrückbarkeit prüfen lassen. 

V. Schlufibemerkung 

Zusammenfassend darf festgestellt werden, daB die 
dargestellte Methode, die der weiteren Entwicklung und 
Verfeinerung bedarf, nicht nur in Kombination mit Boh
rungen, sondern vor allem in Verbindung mit Penetra
tionsversuchen (Tiefensondierung, Rammsondierung, 
PreBrammsondierung) eine Moglichkeit bietet, die Zu
sammendrückbarkeit sowohl des ungestorten Bodens 
wie auch von künstlich verdichteten Schüttungen (Erd
dãmme) in situ zu bestimmen. Voraussetzung für ein er
folgreiche A nwendung der Methode bildet die weit
gehende Ausschaltung von Temperatureinflüssen und die 
so.rgfaltige Eichung des Gestãnges bezüglich seines ela
stischen Verhaltens. 

Das beschriebene Verfahren wurde in Zusammen
arbeit mit der AG für Grundwasserbauten in Bern ent
wickelt. Der Versuchsanstalt für Wasserbau und Erdbau 
an der ETH, welche mit der Ausführung der Laborver
suche beauftragt war sowie der Architektengemeinschaft 
Haefeli l Moser l Steiger, in deren Auftrag der Feldver
such ausgeführt wurde, danken wir für die Erlaubnis der 
Publikation der vorliegenden Resultate. 

173 202 230 251 272 300 
73 102 130 151 172 200 

2,92 4,08 5,22 6,06 6,90 8,02 

0,051 0,087 0,141 0,189 0,231 0,312 

� K. l (rzul. überschritten) 
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Tabelle 4. Kennziffern zweier Schlammsandproben (vgl. Abb. 7) 

Bohrung Nr. 52-Probe l Nr. 6686 l Nr. 6732 

Entnahmetiefe in m 9,75-10,00 10,60-10,80 

< 0,02 0,02-0,2 0,2-2 mm 20,5-70-9,5 %  14-60-26 % 

Odometerversuch ungestórt gestórt ungestórt gestórt 
Ll8-Werte (primãr) . %  0,62 1 , 13  0,74 1 ,21 
ME für a = 1 ,4 kgjcm2 . . . . . 250 124 200 1 1 5  



Sonderabdruck aus «Strasse und Verkehn> - Band 44 - Nummer 3 - Jahrgang 1958 
Buchdruckerei Vogt-Schild AG Solothum 



Die Anwendung der flexiblen Betonbauweise im StraBenbau 

E. Egolf, StraBenbauunternehmer, Weinfelden 

F. Germann, Kantonsingenieur, Frauenfeld 

W. Schaad, beratender Ingenieur und technischer Mitarbeiter im Bureau Dr. H. Jiickli, Geologe, Zürich 

Vorwort 

Oi naçhfolgende V rõffentlichnng wurde am viexl n 

In ternationalen F ongreB fü.r Bodemne hanik uud Fu n· 
dationstechn i k  in London 1957 als chweiz ri. ber Bei
trag publiziert. l Dem von verschiedenen Seiten ge· 
iiuBerten Wunsche folgend, die Betrachtung auch der 
schweizerischen Leserschaft zugiinglich zu machen, 
wird der Artikel anschlieBend in deutscher ühersetzung 
wiedergegeben. . Die in jüngster Zeit erfolgte turbulente Entw1cklung 
des schweizerischen V erkehrs zwingt au eh uns, hessere, 
flüssigere und konstruktiv gutausgebildete StraBen zu 
erstellen, die den heutigen und den voraussichtlichen 
zukünftigen Ansprüchen in jeder Beziehung zu genügen 
vermõgen. . Mehr und mehr hat si eh in der neuesten Entw1cklung 
des StraBenbaues die Erkenntnis durchgesetzt, daB eine 
konstruktiv richtige Gestaltung des StraBenkõrpers 
nicht nur das Problem der Auswahl guter Konstruk
tionsmaterialien uud deren fachgemiiBer Verarbeitung 
stellt, sondem daB au h di mmuligfal tigen Einflü se 
des Untergrundes mi Lbeach L t werden miissen. Di.e in 
den letzten drei Dezemúen en twi kehe jung Wi · n
schaft «Bodenmechanik» hat diese Erkenntnis maB
<reh ncl gefõ.rdert tmcl bildet in wich tige Gl'llndlage 
ztu folg 1·i htigen ynlhe de1· fundation te lmischen 
Prinzipi n tmd de tra.Benoberbaues. 

Ln folg nden werden clie mannl •fal tig n, auf Üt l i  
S traBen kõrper wirkend n Einflü ·se km·z tum·iss n unil 
di wes n t l i  hen G ·ich tspunkte ge t reift wel he der 
StraB nb_au r hin ichtli h der Unter:grundverhültnisse 
zu beachten gezwungen ist. 

l E. Egolf, F. Germann, W. Schaad : The Behaviour of Pave· 
ments in Relation to the Base and Subsoil of Roads. Proc. Fourth 
lnt. Conf. on Soil Mechanics and Foundation Engineering, Lon· 
don, 1957, Vol. 11., p. l04. 

Wenn die aus dieser Entwicklung folgenden Anre· 
gungen und die Berücksichtiaung der ver hied n ten 
Wirkungen zur Idee einer n uen Bauwei e fiihrtcn, o 
soll damit weder über die ·bituminõ noch die Beton· 

bauweise geurteilt werden. Die neuentv ickelte Kon· 
struktionsart sucht lediglich die heicl n ühlich n Bau
stoffe Beton und Bitumen derart in  d n traBenaufban 
einzufügen, da.B eine optimale A u-nii tzung ilu:e� arl· 
eigenen uud pezifi eh Jl Qualitat n u nter erme1dung 
der AuswirkLmg ihr r nachteiligen E igen chafteu ange· 
strebt wird. 

Einleitung 

Wãhrend der verflossenen J ahrzehnte haben Verkehr 
uud Verkehrslasten der StraBen sprunghaft zugenom
men. 1 i ·hzei t ig erhõh ten sich d i  erkchr ge ·cln in· 
d .igkeiteu in wes n ü ichem Ma.Be. W it r herr cht c l i  
Teudenz anch cli  Pneudrii ke zu vergroB ru. All  
d ie · Fakto1· u zwingen d n u·aBenl)auer, eine ur· 
p ·i'ingl ichen tracl i t iotl n entwick�l t  n s�� �baute �l· 

ni -hen Regeln uud F onstrukt10n 'P ·mz1 p1en wel ·. 
(r hend zu modifizieren. Di traB n konn n heu t 
n icht m h r  al B auw rke b t racht t wer len, di m h r  
oder weniger statisch beansprucht werden. Untergrund, 
Unterhau uud Oberhau werden durch die dynamischen 
Wirkungen der Fahrzeuge beeinfluBt. Weiter müssen 
mit Rücksicht auf die D auerhaftigkeit der StraBe und 
die Sicherheit des Verkehrs die Unebenheiten inner
l·ut lb gewi r Gx nzen g hah n w xden und dami� auc

.
h 

di tzung l ew gungen des Untergrunde sow1e diC 
• i g n. tzungen des St raBenkõxpers elb t .  . . Di Zunahme der erk h rslast n uud ·g chwmdtg

keiteu verlangt ein eh' re1·e Kon l ruktion der Stra
Bend cke und d r Trag hi ·htcn, un l e wurde erkannt, 
daJl cl r L t·aB ualtfbau d m Dru kverteilungsdiagramm 
angepaBt werden muB wie auch dem Charakter d�s 
Untergrundes. Die Erfahrungen der letzten Jahre m1t 
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schwerem StraBenverkehr führen zum SchluB, daB 
neue Typen vou StraBenkonstruktionen geschaffen wer
den müssen, die nicht nur die Fortschritte der theore
tischen Kenntnisse berücksichtigen, sondern auch die 
unvermeidlichen Qualitiitseinflüsse des Untergrundes 
und der Konstruktionsmaterialien. 

Auf StraBen wirkende Einflüsse 

W irkung der Lasten und Riider: 

Wird eine Verkehrslast betrachtet, welche durch 
Riider auf eine StnBenoberfHi.che übergeleitet wird, so 
sind verschiedene Lastzustiinde zu differenzieren, wel
che auch verschiedenartige Einflüsse auf die StraBen
konstruktion und den Untergrund ausüben. 

Befindet si eh das F ahrzeug i m Ruhezustand, so sin d im 
StraBenkõrper und auf dem Untergrund vertikale uud 
horizontale Druck- bzw. Zugspannungen sowie Scher
beanspruchungen wirksam (Fig. l ) .  In diesem Zustand 
erfolgt eine relativ geringe Beanspruchung der Kon
struktionsmaterialien selbst; jedoch wirkt auf den Un
tergrund ein konstanter Spannungszustand wiihrend 
liinger begrenzter Zeit, der zu stiindig fortschreitenden 
Deformationen des Untergrundes tendiert, welche auch 
den StraBenkõrper beeinflussen. 

Bewegt sich die Last P mit gewisser Geschwindig
keit v, so bewegt sich auch das Spannungsdiagramm der 
Fig. l mit derselben Geschwindigkeit, und damit flieBt 
eine verhiiltnismiiBig langsame Spannungswelle durch 
die StraBenkonstruktion. In irgendeinem bestimmten 
Punkt schwillt diese Spannungswelle zu einem Maxi
mum an und klingt darauf wieder ab, wobei der wir
kende Spannungsverlauf des betrachteten Punktes von 
dessen geometrischer Lage, der LastgrõBe uud der Zeit 
abhangt. 

Die Unebenheiten der StraBe, welche mit bestimm
ten Lasten und Geschwindigkeiten überfahren werden, 
verursachen eine zweite, jedoch bedeutend schnellere, 
elastizitatsbedingte Spannungswelle. Ihr Erregungszen
trum bewegt sich ebenfalls mit der Geschwindigkeit des 
Fahrzeugs. Sie verursacht Vibrationen des StraBenkõr
pers und des Untergrundes, welche die entsprechenden 
Materialien in ganz anderer Weise beanspruchen als 
die vorgehend beschriebene langsame Spannungswelle. 

In Wirklichkeit überlagern sich natürlich diese ver-

O e  e ke 
obere Trag schicht 
untere Tr agschicht  

Fro s t s c h u  t z se h i c h t  

Unte r g r u n d  

F a h r zeug I n  R u h e  

schiedenartigen Spannungswellen. Betrachtet mau alle 
damit verbundenen Auswirkungen, so erhellt, daB die 
vou Verkehrslasten ausgeübten Einflüsse zusa;mmen 
eine sehr komplexe Beanspruchungsart bilden. Jedoch 
muB ein StraBenaufbau allen diesen Einflüssen wider· 
stehen k'õnnen, uud zwar nicht nur den einzelnen, son· 
dern der Gesamtwirkung aller Einzelbeanspruchungen. 

Natürliche Einflüsse : 

Nebst den vorangehenden, künstlich erzeugten Bean· 
spruchungen wirken auch Einflüsse natürlichen Ur
sprungs. Temperaturiinderungen kõnnen zu Belagsspan· 
nungen führen, di e di e V erkehrsheanspruchungen iiber· 
schreiten. Frostwirkungen führen zu Hebungen uud 
Verlagerungen des StraBenaufbaues. Weitere Bewegun· 
gen werden durch die saisonbedingten periodischen 
W assergehaltsschwankungen des Untergrundes verur
sacht, nebst den Bewegungen, die vou der Setzung des 
Untergrundes selbst herrühren. Auch die klimatisch 
bedingten Schwankungen des Grundwasserspiegels kon· 
nen natürliche Bewegungen des StraBenkõrpers hervor
rufen. 

Konstruktionseinf lüsse: 

Wiihrend der Errichtung der StraBe fahrt der Bau 
stellenverkehr zuerst auf dem Untergrund und spiiter 
auf dem planierten Unterbau unter verschiedenen Wit· 
terungsverhaltnissen. Das Ergebnis dieser Beanspru· 
chung hangt von mannigfachen Faktoren ab uud kann 
zu schwerwiegenden schadigenden Stõrungen des Un
tergrundes wie auch zu einer zusatzlichen, jedoch nor· 
malerweise heterogenen Verdichtung führen. Es ist 
vorteilhafter, derartige Einflüsse zu vermeiden, beson· 
ders bei schwacher Tragfahigkeit uud -empfindlichem 
Untergrund. 

Zusammenf assend : Das Verhalten des Untergrundes 
uud des beanspruchten StraBenkõrpers hangt vou der 
komplexen Gesamtwirkung vieler Einflüsse ab, einer 
Superposition künstlicher, vom Verkehr ausgelõster 
Krafte uud natürlicher Rückwirkungen, die vou den 
taglichen uud jahrlichen Schwankungen des Klimas 
verursacht werden. 

Natürliche Heterogenitaten des Untergrundes und 
die Inhomogenitaten der Konstruktion müssen bei der 

Fah r z e u g  in Bewe g u n g 

Spannung a u s  

E l g e n g e w i c h t  

S p a n n u n g  a u s  
Verke h r s l a s t  

a) l a n g s a me 
Sp a nn u n g sw e l l e  

b) schnel le  
S p a n nun g swe l le 

Fig. 1 Ver kehr s  bea n s p ru c h u n g e n .  
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Gestaltung des StraBenaufbaues ebenfalls berücksich
t igt werden. 

Da ei ne solch kom pl izi -ne wnutenwirkung de r el·-
chied n ten Einflii e in r g nau n B r hnu.ng oder 

au h nur h iitzung knum zugiingl i  h s in wird bild t 
die E rfa1u-ung des S traBen hauer ein • vorat• zu tz ncl  
q dingung fü r eine erfo lgr i h t rn.H nkon trukt ion. 

Die Verkehrslast stellt eine konzentrierte dynami-
·he Rac.lkl-a(t dar di d u rch d n u ·aBenkorper o r

t i l t  w rd n mLtB, tla./3 ie om Untergrund s 1adlo 
ett rngen wird. Da clie Beanspruchung n nú t d m Ab
stancl vom Angriff ptmkt deJ: Last ahnehm n sol l len 
theoreti h di. widel' tan l fah'ig ten f on t rukt ions
materiaJien in cl r mg hung d Last<mgriffspu n k tes 
an.geordneL werd n, d. h. an de1· Stra./3 noherflii ·h e. Mi t 
zn:nehm uder Tiefe tm ter der l etzleu i n d  tLeor t i  h 
schwiichere Konstruktionsstoffe denkbar, welche der 
A bnahme d r B la ·tun ass pannu ngen und d l' iJH·a
t ion kra f te ang paf3t wer len. • rfahrung ·gemii13 ist d r 
Erfolg cler anfãngli hen k·ti n tlichen Verdichtu ng, elb t 
I J  i Anw •ndnng modc rn  ter Mas h i n  11, ni. . o vol l t an
(Üg, claB h i der na -hheJ· folg mlen Verk ln h an p L'U· 
chun keine zu iitzli h V rdi l • tmv,. m hr auft d t t .  Der 
giinzl i ch tabil  rc l i ohtung Zll taml whd rst ein ige 
Z i t nach cler In h tri b etzung der S t raB, erreicht un d 
beru h t  auf der Vibntlionswirkuna de:r V rkelu: · 1as l  n. 

Weitet· sind di Fundntio.n v xl1ii l t n i  se in x l raJ3 
.(aum je gleichmiiBig. Im Beispiel der Fig. 2 verlãuft 
die StraBe teilweise im Einschnitt, teilweise auf künst
lich anges hii ll  letl Diilruncn. ies Verhãltnisse be
deuten elb t bei homogen 111 Un tercrrund �inen Wech
sel der fnndation t lmu chen Be lingungen. Auch die 
unvermeidlichen W echsel d er Bodenarten lãngs des 
StraBenzuges führen zu Setzungsunterschieden, welche 
vom ·straBenbauer berücksichtigt werden sollten. 

Der moderne StraBenverkehr erfordert bei der stãn
digen W i rkung SO\ ohl s hw 1' r J onzentrierter stati
sch r al: auch m i t  gt·o./3 r Ge chwindigkeit fahrender 
lyna m i  cher Lasten ein mõg1i h t eben verlaufende 

und eben hleil nd l raBenobernache. Die Ebenheit 
der Fahrbahn ist heute zu einer der wichtigsten Forde
rungen des StraBeubaues geworden. 

Weiter muB die StraBenkonstruktion sowohl hin
sichtlich des Baues als auch des spiiteren Unterhaltes 
wirtschaftlich sein. 

Di ese ho h en Auf orderungen verlangen neue W ege 
der konstruktiven Gestaltung der Schwerverkehrs
straBen. 

Stral3enbauweisen 

Die üblichen StraBenbauweisen konnen in flexible, 
starre und kombinierte eingeteilt werden. 

Flexible Bauweise : Zwei Hauptvorteile zeichnen die 
flexible StraBenkonstruktion aus : 

l .  lhr konstruktiver Aufhau, angeordnet in Bauele
menten, die aus Kies, Schotter und bitumengebun
denen Schichten bestehen, besitzt eine vollkommene 
Anpassungsfiihigkeit an die Heterogenitãten des 
Untergrundes. 

2. Die StoBe und Vibrationswirkungen werden durch 
den hituminosen Belag stark gedãmpft. 

Eine über der Untergrundplanie angeordnete schüt
zende Filterschicht iiht dabei eine sehr wichtige Funk
tion aus, indem sie das Eindringen der feinen Boden
hestandteile in den StraBenkorper verhindert. Die Ten
denz zur lnfiltration feiner Untergrundmaterialien 
wird durch die natürlicherweise bestehende Feuchtig
keitswanderung hervorgerufen und durch die dynami
schen Wirkungen des Verkehrs stark nnterstützt. 

Die Wirtschaftlichkeit dieser Bauweise wird durch 
die Nutzung der kostenlosen zusãtzlichen Verdichtungs
arbeit erhoht, sofern die Konstruktion in zeitlich auf

inanderfolgenden ·l..i •hten erfolgt und d r d fini t i v  
Bela rst dann i u  ebant wird, w n n  si h der traB n

orper nnt  1· aer erd i h Ltmg wirkung des Verk hrs an 
dje  n t ergru ucl v ·haltn.i  se  angepa/3t hat .  Die in e.iner 

pi'il r n. Phn auf ebnch ten Au gl ich hichten 1'
helfen zu einem w i tgeh n l b nen Delag glei hmaBi
ger Dicke. 

Die flexihle Bauweise ist für mittelschweren Ver
keln: ehr ge ign L. Hente werden n u Bauwcis n n l 
wi k 'l i ,  d i  d m:ch Anwen dung on. · t iirker n bitmninõs 
gehunclen n Tm.,. · ü h t n auch chwer t m Verkehr 
slancl halt  n oll u .  J do ;h i t vo.rau si h t l ich clie An
wendung groBer Stiirkeu solcher Tragschichten wirt
schaftlich begrenzt. 

Starre Bauweise : Der starre StraBenbautypus, wel
cher Betonplatten gleichzeitig als obere Tragschicht 
und als Belag verweudet, zeichnet sich durch eine gute 
Druckverteilung und geringe Abnützung der Oher
fliiche aus. Diese Bauweise ist, statisch betrachtet, dem 
. rnckv rt i]ung d i a  ranun ( Fig. 1 )  am h sten ange
paBl .  Bei ''el·haltnismiiBig gn ten nterg�·undbed i ngnn
g n angew nd t . ' rden gering Heterogeni t ii ten d . 
Unterbaue und d s ntergnmdes du rch den Kon truk
tionstyp selbst ausgeglichen. 
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Beim Vorliegen stark inhomogener Bodenverhalt
nisse bilden sich dagegen ungleichmaBig verteilte, harte 
Auflagestellen, die zum Bruch der Platten führen kon
nen. Zudam führt die Notwendigkeit der Anordnung 
von Plattenfugen zu Partien dieses B autyps, die eine 
konstruktiv bedingte Schwachung aufweisen. Diese 
Beeintrachtigung wird durch die dynamischen Auswir
kungen des Verkehrs noch verscharft, welche zu der 
als «Pumping» bezeichneten Bewegung der Platten
rander und Beeinflussung der Plattenrandzonen des 
Untergrundes führt. Die Entwicklung langerer kon
tinuierlicher Platten kann nm auf tatsachlich homo
genem Untergrund mit gleichmaBiger Tragfahigkeit 
erfolgreich sein. Das Fehlen der AnpaBbarkeit des 
Betonbelages an stark wechselnde Untergrundverhalt
nisse begrenzt seine erfolgreiche Anwendung auf einen 
verhaltnismaBig -engen Bereich. W eiter wird hinsicht
lich der dynamischen Beanspruchungen die groBe 
Tragheit der Betonplatten teilweise dmch die geringe 
Dampfung des Konstruktionsmaterials kompensiert. 

Kombinierte Bauweisen: Die kombinierten StraBen
bautypen suchen die vorteilhaften Eigenschaften bei
der Konstruktionsmaterialien auszunützen, indem so
wohl Beton als auch Bitumen dafür verwendet werden. 

Da die Dehnbarkeit des Bitumens begrenzt ist, wird 
auch die Lange der Betonplatten, die dabei üblicher
weise als Tragschichten verwendet werden, durch die 
Zugfestigkeit des bituminõsen Belags über den Fugen 
limitiert. Deshalb muB hier die Anwendung langer 
vorgespannter Platten ausgeschlossen werden, und man 
ist zur Verwendung kleinerer Platten mit entsprechend 
geringer thermischer Ausdehnung gezwungen, um Zug
risse der bituminosen Decke zu vermeiden. Die üblichen 
kombinierten B auweisen zeigen aber den Nachteil, daB 
jede einzelne Platte unter der Verkehrswirkung ihre 
eigenen Bewegungen ausführt, weshalb die Pumping
erscheinung zu Belagsrissen führt, welche durch die 
schwachen Fugenzonen der unterliegenden Betonplat
ten verursacht werden. 

Die bei schwerem und schnellem Verkehr auftreten
den Unzulanglichkeiten der üblichen Bauweisen haben 
zur Entwicklung einer neuen kombinierten B auart ge
führt, welche in Kombination Beton und Bitumen ver
wendet, die «flexible Betonbauweise» 2. Sie sucht die 
günstigen Eigenschaften beider Konstruktionsmateria
lien auszunützen und die Auswirkung ihrer nachteili
gen zu verhindern. 

2 Als Egolf' sche Platten zu Patenten angemeldet. 
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Fig. 3 .  StraBenaufhau in flexihler Betonbauweise. 



Die flexible Betonbauweise (Fig. 3 )  verwendet Trag
ch ich ten, wel he aus vo:rfabrizierten Pl attenei nhci ten 

besteben die entweder quad ra t isch .mit l X l m Gro/3 
oder rech teekjg mit  l X 2 m Fliicl1 h rge ·elh w rclen. 

ie werclen auf in 1· den n tergrund bedeck l1den u -
gle ich - und Fro t lmlz chicbt aneintmdergel egt . Nor
malen ise wird fÜ'r d:ie Pl atteneinheiten die Diekc von 
10 em verwendet. Diese erste Betonplattenlage wird 
mit einer ausgleiehenden, zirka 2 em dieken bituminõ
sen Mortelsehieht bedeekt, die gleiehzeítig als Puffer 
dient. Auf diesem Zwisehenpuffer wird eine zweite 
Betonplattensehieht angeordnet, deren Einheiten je
doeh so verlegt werden, daB die Fugen gegenüber den 
unteren Platteneinheiten versetzt sind �nd die unteren 
Pla ueneckpll nkte d u rc:h i hr Platle.nzentnun deeken. 
Di Zwis h npuff r chich L b wirkL i nen gewis en, je
clo ·h fl xiblen Plauen erbun d, weleher die Anpassung 
der Platteneinheiten an die Heterogenitaten des Unter
grundes erlaubt. Die Verbundwirkung kann in ganz 
speziellen Fallen dureh vertikale Dübel verstarkt 
werden; welehe die oberen und untern Platten ver
binden. 

Diese Basiskonstruktion aus Betonplatten wird dureh 
einen bituminõsen Belag abgedeekt, der vorerst aus 
einer direkt auf der obern Betonplattensehieht ange-

raehten Bindersehieht besteht. In einer spateren Bau
pha w rden eine Ausgleichs chi ht, cü di Kon t ruk
l ion umegelma13igk i t n gal i i •t· t  uncl anschlieB n d  
ler  defini t iv  B laa aufg bracht .  

Ein B i piel einer Z u  ammens tztmg der flexibl n 
B tonbauw .i e i · t n achfolgend au f gefiihrt :  

Bituminoser Belag : Definitiver Belag 3 en l 
Ausgleiehssehieht 2 em 
Bindersehieht 3 em 

Tragsehiehten : Obere Betonplatten 10 em 
Puffersehieht 2 em 
Unter� Betonplatten 10 em 
Sandausgleiehsschicht 2 bis 4 em 

Frostschutzsehicht : von Frosttiefe abhangig 
Untergrund 

Bei wenig tragfahigem Untergrund kõnnen die Be
tonplattenlagen direkt auf der Planie versetzt werden, 
um für den Bau selbst eine feste, tragfãhige B asis zu 
schaffen. 

Diese B auweise besitzt folgende Vorzüge. Die Plat
teneinheiten werden unter fabrikmaBig kontrollier
baren V erhãltnissen vorf abriziert un d weisen deshalb 
nnabl1angig vmJ d en J ahre ·:tei ten ei n garant ierhar 
Qual itiit  auf. Auch w rden di ch winclausw irkung n 
vor d m Pl auen inbau vorw ggenonunen . D.ie Kon
struktion erhãlt dank der Überlappung und den gerin
gern AusmaBen der Platten den Charakter einer kon
tinuierlichen Unterlage, die natürlich durch Fugen 
unterbrochen ist. Sie kann in überraschend kurzer 
Bauzeit mit Hilfe von Kleinkranen oder Hubfahrzeu
gen verlegt werden. 

Der Untergrund ' 1rd gegen di na hteiligen Ein
flüsse des Ba u ·tel l nverk h r ·  ge ·hli t �. l .  Der letztere 
kann sich nnmi t t eJhar nach Vet·legen der Platten
lagen abspielen und so zusatzlich noeh zur Verdich
tung des Untergrundes beitragen. AuBerdem bleibt die 
B austelle sauber, uud der Boden wird gegen Witte
rungseinflüsse wie Regen, Quellen und Sehwinden so
wie gegen leichte Frõste geschützt. 

Auch in thermischer Hinsieht wirkt sich die bei der 
flexiblc:m Bauwei get roff n Atlorclnung d r Beton· 
pl at ten aiin t ig aus. Di e ' rden clirek-teu Temperatur-

inw irkung n ' i Sonnenbestralt ] ung Abkühlung und 
d m omui t tel baren Fro tangrH'f en tzocr n uml dur h 
die i oljerende Belag chiclu g hiitzl .  ie befinden 
sich in iJl m Be1· i h ni  ddgerer T mp ·aturgradi n
ten, al .i ati d r OI rflache nuflr 't n.  Di e et:ha ltnis
mã.Big gro.l3e Belag . Hirke sowie d i  relat iv  klei n Plat
t •ngtoB v t·hindem zusammen 1ni t  d n ni chi • n T m
peratu reinflli sen d i  B j J  l ung vou B l Ag ri n. Oj 
Pla tt n fii h ren dnmü an h a ring re thermi che Dil a
l at i on bewegung n au al d i rek t a11 der Ob rflãch 
angeor ]n L Betonbe]ãge. Ferner verm id  t d ie f) x.ibl 
Bet:on]Jauwcise die unan enel tm n uud bekannten Fol
gen des «Pumping»-Effektes. 

H u m u s - 

Seekreide / 
Fein sa n d -
lehm i g e r  _ 

Fei n sand 

Rammwiders � a n d  i n  kg/cm2 

F ig .  4- B o d e n a u f b a u  u n d  R a m m d i a g r a m m e  
d e r  Ve r s u c h s s � r e c ke Kr e u z l i n g e n .  

205 

l 



Abb. 5. Versuchsabschnitt in flexibler Betonbauweise. 

Den Hauptvorteil der flexiblen Bauweise bildet ihre 
Anpassungsfahigkeit an heterogene Untergrundverhalt
nisse. Eine fugenlose Betonplatte würde hier unter 
dem V erkehr zu RiBbildung neigen un d zu unregel
maBigen Setzungen der StraBe führen. Die zum vorn
herein disponierte Unterteilung in aus kleinen Platten
einheiten bestehende Tragschichten ermoglicht eine 
vollstandige Anpassung an unterschiedliche Unter
grundeigenschaften. AuBerdem kann die zusatzliche 
Verdichtung durch den Verkehr ausgenützt werden. 
Der letztere spielt sich dabei wahrend einer gewissen 
Zeit auf der Binderschicht des provisorischen Belags ab. 
Der endgültige Belag wird erst in einer zweiten Phase 
aufgebracht, wenn sich die unvermeidlichen, vom Ver
kehr bewirkten Setzungen vollzogen haben. 

Ferner fallen bei dieser Bauweise Fugenunterhalt 
und Reparaturarbeiten der normalen Betonbelage weg. 

Abb. 6. Verlegen der Platteneinheiten. 
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Die Aufteilung in verschiedene Schichten unterschied
licher Elastizitat ergibt einen hohen Dampfungseffekt 
in bezug auf die dynamischen Verkehrsbeanspruchun
gen und die Weiterleitung von Erschütterungen, was 
besonders bei stadtischen VerkehrsstraBen erwünscht 
ist. 

Das Verf ahren eignet si eh speziell für d en stadtischen 
StraBenbau, wo oft nachtragliche Aufbrüche für die 
stadtischen Leitungssysteme notwendig werden, hier 
konnen die Platteneinheiten leicht entfernt und nach
her wieder verwendet werden. 

Durch dieses jeder Verkehrsdichte anpaBbare Ver
f ahren wird eine StraBenoberflache erzielt, di e au eh 
unter schwerem V erkehr stabil un d eben bleibt und 
ihren anfanglichen Ausführungszustand beibehalt. 

AuBerdem ist die Bauweise fast vollstandig unab
hangig von Witterungseinflüssen der J ahreszeiten un d 
kann auch auf straBenbaulich ungünstige Perioden aus
gedehnt werden, in denen die Anwendung nmjmaler 
StraBenbauweisen verunmoglicht wird. Die Arheits
dauer auf der B austelle wird wesentlich verkürzt, da 
die Herstellung der Platteneinheiten vorher, z. B .  im 
Winter, in entsprechenden Anlagen unter Dach erfol
gen kann. Damit werden auch die Abbindezeiten wie 
auch die Nachbehandlung auf der B austelle eingespai 
bzw. zeitlich vorverlegt. Berücksichtigt man die Summe 
der Erstellungs- und Unterhaltskosten auf langere Zeit, 
so stellt sich die flexible Betonbauweise auch wirt
schaftlich günstig. 

Zur Beobachtung ihres Verhaltens sind verschie
dene Versuchsabschnitte ausgeführt worden. Fig. 4 
veranschaulicht die Untergrundverhaltnisse eines bei 
Kreuzlingen in der Nahe des Bodensees erstellten Ver
suchsabschni ttes. 

Der B augrund liegt im flachen Ufergebiet des Boden
sees und besteht aus rezenten Seebodenablagerungen : 
einer dünnen Seekreideschicht mit 29,5 Prozent W asser
gehalt, unterlagert von lehmfreiem Feinsand mit W as
sergehalten von 25,5 bis 33,1 Prozent. Die Feinsand
schicht geht mit groBerer Tiefe in leicht lehmigen 
Feinsand über. In den tieferen Schichten hat sich die 
natürliche Konsolidation noch nicht vollzogen. Die 
Untergrundverhaltnisse sind der angetroffenen Varia
tion der Untergrundeigenschaften wegen günstig für 
eine V ersuchsstrecke. Diese wird durch Nivellement 
beobachtet, um die Eignung der B auweise auf hetero
genem, wenig tragfahigem Boden zu iiberprüfen. 

Die Bodenuntersuchungen wurden vom geologischen 
Bureau Dr. H. Jãckli und der Erdbauabteilung der 
Versuchsanstalt für W asserbau un d Erdbau an der 
ETH ausgeführt. 

Von einem weiteren Versuchsabschnitt der StraBe 
Marstetten-Weinfelden veranschaulichen Abbildun
gen 5 und 6 das Verlegen der Betonplatten. 

Die in der Schweiz mit der flexiblen Betonbauweise 
hergestellten Versuchsabschnitte haben bis jetzt wah
rend zirka zwei J ahren unter Verkehr gestanden, ohne 
irgendwelche schadliche Beeintrachtigung zu zeigen. 

Auf der Versuchsstrecke für schweren StraBenver
kehr, die von der Deutschen Forschungsgesellschaft für 
das StraBenwesen bei Stuttgart errichtet wurde, hat sich 
unter schwerem Verkehr die flexible Betonbauweise 
wahrend der bisherigen einjahrigen Betriebsdauer 
ebenf alls gu t bewahrt. 
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Ko ntroll messu ngen am Sta udamm Casti letto 

Von R. Schi ltknecht, d i p l .  l ng. ,  Andel f ingen,  u n d  H. Bickel, d i p l. l ng. ,  Zürich 

Vorbemerkungen 

Die vorliegende Arbeit ist die deutsche Fassung eines 
Beitrages zur vierten internationalen Konferenz für Erdbau
mechanik und Fundationstechnik in London, im August 1957. 

Sie ist in englischer Sprache im Band II der Proceedings, 
Division 6/23, gedruckt. Nach einer kurzen Uebersicht über 
das ganze Bauwerk behandelt sie die durchgeführten erdbau
technischen Kontrollversuche und -messungen wahrend der 
Bauzeit sowohl im Feld wie im Laboratorium. Der Vergleich 
mit den vor dem Bau gemachten Untersuchungen und Be
rechnungen, die den Projektierungsarbeiten zugrunde Jagen, 
erganzen die Darstellungen. Vor dem am Schluss aufgefülu:· 
ten Literaturverzeichnis wird ein kurzer Abschnitt de.n Mes
sungen und Beobachtungen an der fertig erstellten Talsperre 
<;ewidmet. 

Die Verfasser mõchten an dieser Stelle besonders Herrn 
Oberingenieur W. Zingg des Büros für Wasserkraftanlagen 
der Stadt Zürich danken für seine wertvolle Unterstützung 
der Bestrebungen, diese Arbeit zu verõffentlichen. Damit, 
dass samtliche Unterlagen jederzeit zur Verfügung standen, 
wurde die Aufgabe wesentlich erleichtert. 

1. Einleitung 

D er Staudamm Castiletto ( e  in gewalzter Erddamm) des 
Kraftwerkes Marmorera l) der Stadt Zürich hat eine Hõhe 
von rund 70 m über dem Talboden, eine Kronenlange von rd. 
400 m, eine Kronenbreite von 12 m und eine grõsste Breite 
zwischen dem seeseitigen und talseitigen Dammfuss von un
gefii.hr 400 m 2 ) .  Er wurde in den Jahren 1952 (Beginn der 
Dammschüttung ) bis 1954 gebaut, und zwar mit einer un
durchlassigen Kernzone im Zentrum, beidseitigen Filter
schichten und durchlassigen Stützkõrpern sowohl seeseitig als 
auch luftseitig des Dammkernes. Die seeseitige Dammober
flache ist zum Schutz gegen Wellenschlag mit einer schweren 
Blockschüttung versehen. Die luftseitige Dammbõschung 
wurde mit einer Humuslage abgedeckt und mit Gras be
pflanzt. Der Damm hat ein totales Volumen von rund 
2 700 000 ma. 

Die Projektierung und Bauleitung war dem Büro für 
Nasserkraftanlagen der Stadt Zürich anvertraut. Sie erfolgte 

1) Ausführliche Projektbeschreibung siehe SBZ 1949 , Nr. 40, S. 565*. 
2) Er ist ausfUhrlich beschrieben worden durch W. Zingg in SBZ 

1953, Nr. 33 , S. 470 (12 Bilder) . 

in enger Zusammenarbeit mit der Versuchsanstalt für Was
serbau und Erdbau an d er ETH in Zürich ( abgekürzt : V A WE ) .  

Da samtliche Versuche und Messungen wo immer mõg
lich nach den gleichen Methoden durchgeführt wurden wie 
man sie im Bureau of Reclamation in Denver (USA ) ver
wendet, sind die Ergebnisse direkt vergleichbar mit den von 
dieser grossen Organisation erhaltenen Werten. 

Ein ahnlicher Erddamm, der Santa Felicia-Damm in Süd
Kalifornien, wurde in den Jahren 1954/55 erstellt und ist in 
«Eng. News Record» vom 8. Sept. 1955 beschrieben. Die dem 
Projekt zugrunde gelegten Durchlãssigkeitsziffern sind bei
nahe identisch mit den am Staudamm Castiletto erreichten 
Werten. Der Staudamm Castiletto ruht mit seinem õstlichen 
Teil auf solidem Felsuntergrund, wahrend die westliche Seite 
auf einem alten Moranenrutsch liegt. Diese Untergrundver
hãltnisse verunmõglichten an diesem Ort die Erstellung einer 
Beton-Staumauer. 

2. Die VerdichtungspTüfungen in der KeTnzone 

Die undurchlassige Kernzone des Staudammes Castiletto 
besteht aus einer lehmigen Grundmorãne, die im Staubecken 
in ungefa.hr 500 m Distanz gewonnen werden konnte. Das 
Material zeigt eine gleichmiissige Kornzusammensetzung. Der 
Anteil an Komponenten kleiner als 0,002 mm Durchmesser 
betrãgt im Mittel etwa acht Gewichtsprozent, derjenige grõs
ser als 20 mm Durchmesser etwa 15 Gewichtsprozent. Durch 
die grosse glaziale Vorbelastung war das Kernmaterial in 
der Abbaugrube sehr dicht gelagert. Sein Feuchtraumgewicht 
überstieg 2,4 tjm3. 

Vor dem Baubeginn sind im Laboratorium Proctorver
suche durchgeführt worden, und zwar mit einem grossen Ver
dichtungsgerãt, dessen Zylinder 20 em hoch ist und eine Grund
flãche von 500 cm2. hat, wãhrend das Gewicht des Stempels 
15 kg betrãgt. Damit war die Mõglichkeit geschaffen, ent
sprechend dem grobkõrnigen Kernmaterial alle Komponenten 
von O bis 20 mm Korngrõsse zu untersuchen. 

Ein Vergleich der Ergebnisse mit den Messungen in der 
Abbaugrube zeigte, dass der natürliche Wassergehatt ( w )  

der Morãne ziemlich regelmãssig 1 bis 2 % unter dem opti
malen Einbauwassergehalt lag, wenn für die künstliche Ver
dichtung im Laboratorium eine Verdichtungsarbeit von 4,2 
cmkg;cm3 angewendet wurde. Da der Lehmgehalt im Kern
material eher gering ist, reagiert es empfindlich auf kleine 
Wassergehalts-Verãnderungen. Nicht allein die Laborato-

a) Ausheben des Probeloches b) Einfüllen des Normsandes e) Ausgleichen der Normsandoberflache 

Bilder la bis le. Feldverdichtungsprüfung in der Kernzone 
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Bild 2. Wassergehalts-Trockenraumgewichts-Kurven des Kern

materials. l Ergebnisse der Verdichtungsprüfungen im Felde, 

2 Laboratoriumskurven, 3 im Feld gemessene Wassergehalts

werte, 4 Sa ttigungsgrad. 

riumsversuehe zur Ermittlung der Seherfestigkeit und der 
Durehlassigkeit in Funktion des Wassergehaltes, sondern 
aueh die Verarbeitbarkeit beim Einbau in den Damm wiesen 
darauf hin, dass ein Einbauwassergehalt anzustreben war, 
der 0,5 bis l % unter dem optimalen liegt. Dem gewonnenen 
Kernmaterial wurde somit in der Abbaugrube nur soviel Was
ser im Transportfahrzeug zugefügt, als notig war, um die 
wahrend der Zeit der Verarbeitung verdunstete Menge zu 
kompensieren. 

Der Einbau der Kernzone erfolgte in Sehiehten von 15 em 
Hohe. Sie wurden mit Sehaffusswalzen in zwtilf Walzgangen 
verdiehtet, naehdem alle Steine grosser als 120 mm Dureh
messer herausgelesen waren. Verdiehtungsprüfungen bildeten 
die Einbaukontrolle, wobei die Methode des Bureau of Reela
mation [l]  verwendet wurde (Bild l ) .  Naeh der Entfernung 
der obersten Sehieht wird die Oberflaehe der zweiten aus
geebnet. Mit dem Durehmesser von 25,2 em und der Tiefe 
von ungefiihr 15 + 20 em erhielt das Probeloeh ein Volumen, 
welehes nahezu dem Proetor-Zylinder im Feldlaboratorium 
entspraeh. Dadureh liessen sieh allzu grosse Streuungen 
dureh den grossen Steinanteil in der Morane vermeiden. Bei 

Bild 4. Oedometer für Proben mit 500 cm2 

Grundflache und 20 em Hohe. Der Probe

zylinder dient zugleich dem Proctor

Verdichtungsversuch. 

(Photo A. Steiner, St. Moritz) 
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Bild 3.  Ergebnisse der Feld-Verdichtungsprüfungen in der Kernzone 

(Komponenten < 20 mm Durchmesser) . Die Kurven bestehen aus Mittel

wcrten von 3 m machtigen Schichten. l Wassergehalt w in % des Trocken

gewichtes, 2 Porositat n in % des Gesamtvolumens, 3 Sattigungsgrad Sr 
in % des Porenvolumens. 

die Oberflaehe des zur Bestimmung des Volumens aus einer 
Triehter eingefüllte normierte Quarzsand genau gleieh, wie 
diejenige des ausgegrabenen Materials hergestellt werden 
konnte. 

Die Anwendung der Proetornadel zur Kontrolle der Ver
diehtung versagte in der Kernzone. Der relativ grosse Anteil 
an Steinen im Material verursaehte zu starke Streuungen. Die 
Zahl der Verdiehtungsprüfungen wurde deshalb erhoht ( ein 
Versueh auf ungefiihr 260 m3 eingebautes Kernmaterial ) .  

Im Feldlaboratorium trennte man die Proben mit dem 
20-mm-Sieb in zwei Fraktionen, um in der Auswertung 
(Bild 2 )  den Vergleieh mit den Proetorversuehen im grossen 
Gerat zu ermogliehen. Das Troeknen zur Bestimmung des 
Wassergehaltes ( w )  erfolgte mit Infrarotstrahlern. Das Mate
rial der Verdichtungsprüfungen im Feld diente dann der perio
disehen Herstellung von Raumgewiehts-Wassergehaltskurven, 
mit dem grossen Verdiehtungsgerat, so dass mogliehe Aende
rungen der Materialeigensehaften innerhalb der Abbaugrube 
im Laboratorium erkannt werden konnten. Bild 2 zeigt die 
reprasentativen Kurven für die drei Baujahre 1952, 1953 und 
1954. Alle Werte beziehen sieh auf die Komponenten kleiner 
als 20 mm Korngrosse. Daran erkennt man eine Abnahme des 
Lehmanteiles 1953 gegenüber dem vorangehenden und naeh
folgenden Jahre. Dementspreehend ist aueh der Einbauwas 
sergehalt im Damm verandert. Sein Mittelwert liegt in jeder. 
Jahr ziemlieh gleiehmassig 0,5 % tiefer als der optimale. Das 
mit kleinen Kreisen bezeiehnete Troekenraumgewieht Yd 
stellt den Mittelwert aller Verdiehtungsprüfungen im Felde 
im betreffenden Baujahr dar. 

Die Laboratoriumsverdiehtungen mit dem grossen Proe
torgerat dienten den Bereehnungen als Grundlage. Betraehten 
wir sie als 100 % ,  so sehwankt die Verdiehtung, die die 
Sehaffusswalze im Damm erreiehte, zwisehen 97,9 % und 
100,4 % .  Der Sattigungsgrad ( S , ) bewegt sieh zur Haupt.
saehe zwisehen 75 % und 85 % und der Einbauwassergehalt 
( w )  zwisehen 7,5 % und 8,5 % .  Die beiden Kurven l und 3 
(Bild 3 )  entspreehen sieh ungefiihr in ihrer Riehtung. Si e 
haben ihre kleinsten Werte im Baujahr 1953 auf der Kote 
1660 m ü. M. ( 68 % bzw. 7 % ) .  Aueh die Porositat n ( Kurve 2 )  
- obwohl sie über die ganze Hohe des Dammes verhaltnis
massig konstant bleibt - ist in jener Bauperiode geringer, 
obsehon die im Damm erreiehte Verdiehtung gegenüber der 
Laboratoriumskurve dort am tiefsten liegt. 

3. Die Durchliissigkeitsversuche in der Kernzone und im 
Stützkorper 

Das besehriebene grosse Verdiehtungsgerat im Feldlabo
ratorium erlaubte alle Komponenten ( O  bis 20 mm Dureh
messer) im Versueh mitzunehmen, deren Anteil so gross ist, 
um die Eigensehaften des Kernmaterials zu beeinflussen. Die 
vier Verdiehtungszylinder sind so gebaut, dass sie als Oedo-



meter verwendet werden konnen ( Bild 4 ) .  Die Probe wird 
wie beim Standard Proetor-Versueh in drei Sehiehten einge
stampft. Die absehraubbare Bodenplatte wird dureh eine als 
Filter dienende geloehte Metallplatte ersetzt. Auf die Probe 
kommt ebenfalls eine geloehte Platte zu liegen. Das Ganze 
wird in einen Rahmen gestellt, in welehem der gewünsehte 
Druek mit einer hydraulisehen Presse dureh eine geeiehte 
Feder auf die Probe übertragen wird. Die untere Filterplatte 
ist am Rohrsystem angesehlossen, aus welehem destilliertes, 
luftfreies Wasser in die Probe stromt. Die geeiehten versetz
baren Glaskapillaren erlauben den für den Durehlassigkeits
versueh geeigneten Wasserdruek zu wahlen. Naeh dem Auf
bringen einer bestimmten Last wurde die Probe dureh das 
von unten her langsam einstromende Wasser gesattigt. Zur 
Bestimmung der Durehlassigkeit beobaehtete man wahrend 
einer bestimmten Zeit das Absinken des freien Wasserspie
gels in der Glaskapillare und bereehnete den Durehlãssig
keitsfaktor kw naeh der Formel für variable Druekhohe. 
Solche Oedometerversuehe wurden von Zeit zu Zeit mit Kern
material der Feld-Verdiehtungsprüfungen durehgeführt. 

Im Frühjahr 1953 versuehte man, auch im Dammkorper 
selber Durehlãssigkeitsversuehe auszuführen. Zu dem Zweck 
sind zwei vertikale Loeher von 115 mm Durehmesser durell 
die Kernzone bis in den Untergrund gebohrt worden. In ver
sehiedenen Tiefen hat man die Bohrung unterbrochen und je
weils die untersten 50 em als Versuehsstreeke mit Hilfe eines 
Gummikolbens gegen oben abgesehlossen. Dureh den Kolben 
llindureh führte ein Rohr an die Oberflãehe zum Einfüllen des 

·assers. Ueber dem Bohrloeh war ein Wasserbehalter mit 
geeiehter Glaskapillare angesehlossen, in weleher der Was
serverlust Q gemessen werden konnte. Zur Bereehnung von 
kw diente eine Formel von Maag, der das Gesetz Darey
Poiseuille zugrunde Iiegt [5] .  Sie geht von der Annahme 
der kugelformigen Ausbreitung des Wassers aus. In jedem 
Bohrloeh wurde ein Ietzter Versueh in der Kontaktzone zwi
sehen Dammkern und Untergrund ausgeführt. Dort stellte 
man die Bestimmung von kw auf die Annahme einer zylin
drisehen Ausbreitung des Wassers ab. 

Die Oedometerversuehe im Feldlaboratorium ergaben bei 
l kg;cm2 Belastung für die Komponenten kleiner als 20 mm 
Durehmesser des Kernmaterials Werte für kw = 9,6 X 10-s 

bis 1,6 X 10-8 em;s ( im Mittel kw = 4,2 X 10·8 em/s ) .  Frühere 
Laboratoriumsversuehe mit gleiehem Material zeigten eine 
Abnahme von kw auf die Halfte bei der Steigerung der Be
lastung von l kg/em2 auf 4 kgjem2. Die Versuehe in den bei
den Bohr!Oehern in der Kernzone selber führten zu Werten 
für kw = 1,0 X 10·8 em;s. Mit zunehmender Tiefe des Ver
suehes unter der Oberflaehe konnte eine Abnahme der Dureh
lassigkeit festgestellt werden. Der Wert 1,0 X 10-8 em;s ent
sprieht einem Ueberlagerungsdruek von 1,9 kg;em2, der Wert 
0,2 X 10-s em;s einem solehen von 2,6 kgjem2. Die Resultate 

Bild 6. Oeffnen der Graben in der Kernzone für den Einbau der Piezo
meterdruckzellen. 

der Versuehe in den beiden Bohrungen müssen vorsichtig be
urteilt werden. Die Storungen dureh die Versuehsanordnung 
waren spürbar und die Annahmen, auf welchen die Bereeh
nung ruht, sind teilweise in der Wirkliehkeit nieht erfüllt. 
Dagegen trat die starke Zunahme der Durehlassigkeit im 
Kontakt zwisehen Kernzone und Dammuntergrund ( kw = 
3,0 X 10·5 em;s) gegenüber dem Innern derselben deutlieh 
hervor. 

An die Stützkorper see- und talseitig der Kernzone ist 
die Forderung naeh einer Durehlassigkeit gestellt worden, die 
das Auftreten von Porenwasserspannungen verhindert. In den 
Abbaugruben war das Material sehr heterogen. Grosse Teile 
waren stark versehmutzt und verunmogliehten bei Wasser
zutritt den Einbau im Damm. Darum begann man aueh für 
dieses grobkornige Material mit der Durehführung von 
Durehlassigkeitsversuehen, sowohl im Damm wie im Labora
torium. Die Versuehseinriehtungen waren einfaeh, denn es 
galt lediglieh die Grossenordnung von kw zu kennen und beim 
Einbau in den Damm eine untere Grenze kw = 10-4 emjs ein
zuhalten. Im Feldlaboratorium diente ein aufgestelltes Beton
rohr von 90 em Durehmesser und 1,5 m Hohe als Versuehs
zylinder. In dessen Bodenmitte war die Eintrittsoffnung für 

das Wasser, welehe ein Sehlaueh mit dem Reservoir ver
band. Darauf kam eine 10 em dieke Filtersehieht mit einem 
Drahtnetz abgedeckt. Anschliessend wurde die Probe mit 
einer Gesamthohe v.on 90 em in Sehichten eingestampft und 
vorgangig die Wande mit Lehm ausgestriehen. Mit sehr klei
nem Wasserdruek (Jmax = l )  sattigte man die Probe von 

Bild 5. Piezometerdruclczelle vor dem Einbau 

in der Kernzone. 
Bild 7. Kupferréihrchen der Druckzellen, be
reit zum Auslegen in die Gdlben. 

Bild 8. Im Graben verlegte Kupferrõhrchen 
der Piezometerdruckzellen. 
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Bild 9. Die Apparatekammer im Fels. An der Stirnwand Wasserbe
halter, Spülpumpe ,  Luftabscheider und Kontrollmanometer (Photo 
Brügger) . 

unten her, um Ausschwemmungen oder Heben des Materials 
zu vermeiden. Ein Ueberlaufrohr über der Probe im Zylinder 
diente zum Messen der durch das Material geflossenen Was
sermenge pro Zeiteinheit bei konstanter Druckhõhe. Der Ver
sueh im Feld bestand darin, dass in ein ausgehobenes Loeh 
von 50 em Tiefe und etwa 70 em Durchmesser ein kreis
runder Blechzylinder von 50 em Durehmesser gestellt und 

sein unterer Rand mit Lehm abgediehtet wurde. In diesen Zy
linder liess man Wasser fliessen und ermittelte den notwen
digen Wasserzufluss, um den Spiegel konstant zu halten. 
Gleichzeitig beobachtete man die Absinkgeschwindigkeit bei 

verschiedenen Wassertiefen nach Unterbindung der Zufuhr. 
Die Auswertung erfolgte mit llilfe einer Erfahrungsformel [6]  
k,v  = Q/( 45 · h" · 2 R ) cm(s. 

Q = Durchflussmenge pro Zeiteinheit, h" = Wassertiefe im 
Blechzylinder, R = Radius des Blechzylinders. 

Die Versuche zeigten, dass ein grosser Teil des Stütz
kõrpermaterials zu undurchHissig war. Die Werte kw schwank
ten in sehr weiten Grenzen ( 10-2 bis lO-tJ cm(s) und lagen im 
Mittel bei 10-4 cm(s. Das Material wurde deshalb vor dem Ein
bau in einem grossen Teich gewaschen. Dadurch erreichte 
man neben der grõsseren Durchlassigkeit ( Mittel für k10 = 
l X 10-2 cm(s ) einen gleichmassigen Aufbau der Stützkõrper. 

1684,8S 
1680 

1600 
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Bild 10. Porenwasserdrücke u in kg/cmz in der Axe der 
!(ernzone. 

l auf Grund von Laboratoriumsversuchen voraus berech

nete Porenwasserdrücke beim günstigsten Einbau
wassergehalt 

2 gri:isste wahrend der Bauzeit gemessene Porenwasser

drücke im Damm im Profil + 275 
3 Kurve für 100 % Porenwasserspannung 

4. Die Porenwasserspannungen 

Im stark durchlassigen Stützkõrpermaterial bleibt die 
Spannung in irgend einem Punkt proportional zum Gewicht 
der darüber liegenden Dammauffüllung. Die Verhaltnisse sind 
in der undurchlassigen Kernzone anders. Das Luft-Wasser
Gemisch, mit welchem die feinen Poren gefüllt sind, kann bei 
Erhõhung der Auflast nicht genügend rasch abfliessen. Ist 
der Luftanteil in den Poren gross, werden sie zusammenge
drückt, und das Korngefüge übernimmt die Last. Hat aber 
das Verhaltnis Wasservolumen zum Porenvolumen ein ge

wisses Mass überschritten, wird der Lastzuwachs auf das 
Porenwasser übertragen. 

Um den Verlauf dieser Porenwasserspannungen verfolgen 
zu kõnnen, sind im Staudamm selber 34 PiezometerdrucJr 
zellen nach dem Prinzip des Bureau of Reclamation ( Bild L 
eingebaut worden, und zwar 33 in der Kernzone und eine in 

der seeseitigen Filterzone. Weitere elf Zellen sind in den Un
tergrund des Dammes, in das Bergrutschmaterial der West

flanke beidseits des Betondiaphragmas ( see- und talseits ) 
gelegt. Von jeder Messzelle führen zwei Kupferrõhrehen zur 
Instrumentenkammer, die unter dem Damm in den Felsen 
gesprengt ist ( Bilder 8 un d 9 ) ,  In ihr ist am Ende j e des 
Kupferrõhrchens ein Manometer befestigt, so dass sich bei 
einwandfreiem Funktionieren für jede Messtelle zwei Mana-

Bild 11. Porenwasserspannung in Meter Was

sersaule im Profil + 275 im Zeitpunkt der 
Baubeendigung (2. August 1954). l undurch
Jãssige Kernzone, F l''ilterzone , 3 Stützki:irper. 



meterablesungen ergeben. Die Zellen in der 
Kernzone sind zur Hauptsache in zwei Quer
profilen konzentriert ( über d em Fels bzw. Berg
rutsch ) .  

Die Porenwasserspannungen in der Kern
zone sind nach dem Einbau der Zellen vereinzelt 
stark angestiegen und haben wenige Monate 
spater ihren Hõchstwert erreicht (max. 86 % des 
Ueberlagerungsdruckes) .  Dann begann ein lang
sames Abklingen, das auch durch den ersten 
Teilstau unmittelbar nach Vollendung der Damm
füllung im Herbst 1954 (bis 36 m unter Vollstau ) 
nicht beeinflusst wurde. Die Porenwasserdrücke 
waren in jenem Zeitabschnitt bei den meisten 
Messtellen noch hõher als der aussere Druck, 
welcher der gestaute Seespiegel erzeugte. Im all
gemeinen blieben jedoch die grõssten gemessenen 
Spannungen etwa 20 % tiefer als die theoretisch 
vorausberechneten Maximalwerte, zum Beispiel 
im Profil + 275 rund 50 % des Ueberlagerungs
druckes gegenüber berechneten 70 % - Ihr Ver
Jauf im Vertikalschnitt in der Dammaxe stimmt 
gu t mit d er Prognose überein ( Bild lO) .  Inner
halb des Querschnittes befinden sich im Zeit
punkt der Baubeendigung die grõssten Drücke 
auf der Kote 1630, d. h. etwa 1J5 der Dammhõhe 
über dem Felsuntergrund ( Bild 11 ) .  Von da neh-

1en sie nach unten und nach oben ab. Dem klei
_eren Sattigungsgrad ( S,.) bei ungefahr gleich

bleibender Porositat n im Baujahr 1953 ( Bild 3 )  
entspricht ein deutliches Zurückbleiben der Po
renwasserspannungen in der Materialschicht 
etwa auf der Kote 1660 m ü. M. Erst im Sommer 
1955, da der ãussere Druclt infolge des Aufstaues 

Bild 12. Auf dem Setzungspegel Bild 14. Beobachtungspunkt für geodatische und 
Klinometer-Messung auf dem Bergrutsch . aufgesetzte Messeinrichtung. 

(Photo Brügger) 

hoher stieg als der Porenwasserdruck an der Messtelle, be
gann er mebr oder weniger deutllch anzusteigen. Der Anstieg 
war am ausgeprli!,'i:este.n in der Nlihe des seeseitlgen Kern
mncles und der Oberflli.che des Felsuntergrundes. Das will 
sagen, der Einfluss vermindert sich einerseits deutlich gegen 
die Talseite hin. Anderseits bestii.tigt die Beeinflussung von 
unten her das raschere Vordringen des Wassers im Kontakt 
mit dem Felsuntergrund, was die Ergebnisse der Durchlas
sigkeitsversuche in der Kernzone gezeigt haben. 

Die Stellen im Bergrutsch beidseitig des Betondiaphrag
mas zeigen, dass diese westliche Flanke des Dammunter
grundes zum Teil durchlii.ssig ist. Einige der Messpunkte auf 
der Seeseite geben die Aenderungen des Seespiegels fast voll
stãndig ohne nennenswerte Verzõgerung wieder. Die Mano
meter auf der Talseite bleiben unabhangig vom Stauspiegel 
konstant auf einem geringen Wert oder auf Null. 

>• Die Setzungen 
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Dammkõrpers sind vier sogenannte Setzungspegel, nach dem 
System des Bureau of Reclamation, eingebaut worden 
( Bild 12 ) .  Si e bestehen aus aufeinander gestellten teleskopie
renden Rohrstücken, wobei an jedem zweiten Stück ein Quer
arm befestigt ist. Sie erlauben, in Abstanden von 1,5 m die 
Setzungen im Innern des Dammkõrpers zu messen. 

Der Setzungspegel Nr. l ist in der Mitte der Kernzone, 
im Profil + 225,99 aufgebaut, wo der Damm auf der Fels
unterlage steht. Die totale Zusammendrückung zwischen dem 
Untergrund und dem obersten Querarm des Pegels betragt 
an dieser Stelle innerhalb der ganzen Bauzeit 1,180 m. Das 
erste Jahr nach der Bauvollendung ( vom 12. Aug. 1954 bis 
30. Sept. 1955) hat noch 0,138 m und di e Zeit d er ersten 
fast ganzen Absenkung ( vom 30. Sept. 1955 bis 9. April 
1956 ) noch 0,030 m gebracht. Davon sind ungefahr 1,260 m 
als Kurzsetzungen zu betrachten. Beim angewendeten Ein-
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In einem Erddamm ent
stehen die grossten Bewe
gungen in Form von Setzun
gen. Man hat zwischen 
Eigensetzungen des Damm
kõrpers und Setzungen des 
Untergrundes zu unterschei
den. Von den ersteren er
fahrt die undurchlassige 
Kernzone den grõssten An
teil. Die in einem künstlich 
verdichteten Material ent
haltene Luft wird zusam
mengedrückt, was zu sofor
tigen Setzungen ( Kurz
setzungen)  führt. Die Aus
pressung des Porenwassers 
unter der Belastung der 
Dammauffüllung und die da
durch entstehende Setzung 
( Konsolidationssetzung) ist 
je nach der Durchlii.ssigkeit 
des Materials, von kürzerer 
oder langer Dauer. 

Zur Beobachtung der 
Zusammendrückung des 

Di! d lll. Vim· Zcit-SetzungJSkurvcn de� Kernmntcrtals !n do r Axe d er Kernzor1e dc.q ProíllB + 225,99 ; 
gcmesaen am Setzu ngspegel Nr. l Cjode Kurvc slc!!t dle spezlflsche Zusammendrllckung clner 
6 m rni!.ch igcn M:aterlalschlcht dat·). tlusnmmen clrflckung in � der ursprUngllchen Schlchthõhe n>. 
Erhõhung des ebes·lagerungsdruckcs wil.lu·end dert Jahren : 1952 = 51 l{m2 (2), Wiutcr 1952/63 lS), 
1963 = 69,5 t/m� (4). Wlntcr 1958/54 (5), 195>1 = 12.6 t/m2 (6), Fcrtlgslellung dcr Kernzone am 2. 
Augusl 195>1 (7), gemesMenc Wertc (8). durch Ex.trapo!ut lon geschlltzt We.J·te <9) , FU!!en des Stnu
beckens (10) , Entleeren des Staubeckens (11 ) .  

7 



bauvorgang hatte jeder Querarm im Moment seines Ein
baues mindestens 2 m Materialüberlagerung. Die Zusammen
drüekung dieser obersten Sehieht, die vor dem Messbeginn er
folgt, ist betraehtlieh. Sie betragt auf Grund der Beobaehtun
gen für die gesamte Dammhõhe ungefahr 1 m. Dennoeh ist 
die Messung etwas kleiner als die theoretiseh vorausbereeh
nete Haupt-Zusammendrüekung, die für den günstigsten Ein
bauwassergehalt 2,70 m Kurzsetzungen und 0,80 m Konsoli
dationssetzungen ergibt. An den Querarmen des Pegels Nr. 1 
werden die grõssten Setzungen wenige Meter über der halben 
Dammhõhe gemessen. 

Zur Bestimmung der erforderliehen Dammüberhõhung ist 
die ganze Hõhe des Setzungspegels Nr. 1 in 6 m maehtige 
Sehiehten aufgeteilt worden. Von ihnen hat man die spezi
fisehe Zusammendrüekung in Funktion der Zeit aufgetragen 
( Bild 13 ) .  Die Kurven über die Bauzeit hinaus extrapoliert 
führten zu einer vermutliehen Totalsetzung von 1 m naeh 
Bauende im Profil + 225,99, um welehes Mass die Kernzone 
zu überhõhen war. 1 %  Jahre spater ( im April 1956 ) sind da
von dureh die Konsolidationssetzungen 17 em beansprueht. 

Weiter ermõgliehen 127 Beobaehtungspunkte, die auf der 
Dammoberflãehe versetzt sind, die Setzungen derselben fest
zustellen. Sie verhalten sieh hier ahnlieh den Beobaehtungen 
im Setzungspegel Nr. 1 . Sie sind naeh der Bauvollendung nur 
noeh sehr gering. An 13 dieser Punkte kõnnen dureh Trian
gulation aueh horizontale Versehiebungen bestimmt werden. 
Sie ergeben bis Ende September 1955 (kurz vor Erreiehung 
des hõehsten Stauspiegels ) eine geringe Versehiebung tal
warts ( max. 8 em) .  Wahrend der Absenkung bis April 1956 
sind sie vollstandig zum Stillstand gekommen. 

Der Damm liegt mit seiner westliehen Halfte auf einem 
Bergrutseh. Auf dieser alten Moranenrutsehmasse stehen neun 
Beobaehtungspunkte, an welchen ihre Hõhen- und Lagenande
rungen gemessen werden (Bild 14 ) .  Im Innern des Berg
rutsehes bildet ein Betondiaphragma die Fortsetzung des 
Dammkernes bis zum Fels. Darin sind vier Kontrollstollen 
in versehiedenen Hõhen übereinander angeordnet und dureh 
vertikale Sehaehte miteinander verbunden. Beobaehtungs
punkte in der Stollensohle versetzt, Pendel und ein doppelter 
Invardraht in den Sehaehten aufgehangt, ermõgliehen, dort 
die vertikalen und horizontalen Bewegungen zu messen. Naeh 
Bauende sind die Setzungen ganz versehwunden, wahrend die 
horizontalen Bewegungen unter dem Einfluss des Seestaues 

stehen. Beim hõehsten Seestand 1955 rd. 3,5 m unter dem 
Maximalstau wieh die Betonmauer mit 9,9 mm im untern 
Teil am starksten talwarts. Mit der Absenkung des Stau
spiegels trat eine rüeklaufige Bewegung ein. Die Mauer kehrte 
aber nieht vollstandig in ihre ursprüngliehe Lage zurüek. 

Adressen der Verfasser : R. Schiltknecht, Schaffhauserstrasse 247, 
Andelfingen ZH und H. Bickel, Bionstrasse 11, Zürich 6. 
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Scherfestig keit der Stützkõrpermaterial ien des Staudam mes Gõschenen a l p  
Von J .  Zeller und R .  Wullimann, d i p l .  lng. ,  Versuchsanstalt für Wasserbau und Erdbau a n  der ETH, Zürich 

l. Einleitung 

a) Problemstellung 

Den Anlass zu den hier beschriebenen Untersuchungen im 
Erdbaulaboratorium der Versuchsanstalt für Wasserbau und 
Erdbau an der Eidgeni:issischen Technischen Hochschule in 
Zürich bildete das Projekt des Gi:ischenenalp-Erddammes des 
Kraftwerkes Gi:ischenen [Eggenberger W. 1953 ; Zeller J. und 
Zeindler H. 1957 ] .  Eine Teilaufgabe der Versuchsanstalt be
stand darin, die Scherfestigkeit des Stützki:irpermaterials, für 
welches mittlere Korngri:issen bis zu 600 mm Durchmesser 
( Inhalt rd. l m3 ) zugelassen sind, zu bestimmen. 

b) Losungsidee 

Die Scherfestigkeit wird im Laboratorium mit Hilfe von 
triaxialen Scherversuchen bestimmt. Die Gri:isse der zylindri
schen Probeki:irper wird durch das im Versuch zu berück
sichtigende maximale Korn festgelegt, indem ein bestimmtes 
Verhaltnis des maximalen Korndurchmessers zum Proben
durchmesser nicht überschritten werden soll. Anderseits kon
nen die Abmessungen der Probeki:irper aus praktischen und 
versuchstechnischen Gründen nicht beliebig gross gewahlt 
werden. Die folgehde Methode zeigt, wie die versuchstechni
·chen Schwierigkeiten umgangen werden ki:innen, wobei sich 
Jas Vorgehen wie folgt gestaltete: 

Aus den durch die Natur gegebenen Kornzusammen
setzungen des für den Bau des Stützki:irpers bestimmten 
Schutthaldenmaterials wurden durch Aussieben der entspre
chenden Grobanteile die Kornverteilungen O bis 100, O bis 30, 

O bis 10 und O bis l mm ( siehe Kornverteilungskurven Bild l )  

hergestellt, wobei die Charakteristik der Kornverteilung und 
zum Teil diejenige der Kornform erhalten blieb. 

Für jede der so gewonnenen Kornverteilungen wurde 
durch eine Reihe von triaxialen Scherversuchen die Abhangig
keit der Scherfestigkeit s von der Porositat n bestimmt 1 ) .  
Man konnte s o  die Zusammenhange der drei Elemente 
Seherfestigkeit s, Porositiit n und Kornverteilung ( max. Korn
durchmesser) erkennen und damit auf die Verhaltnisse im 
Stützki:irper extrapolieren. 

2. Laboratoriumsversuche 

a) Beschreibung des Materials 

Zur Durchführung dieser Versuche standen der Versuchs
anstalt rd. 2 m3 Schutthaldenmaterial mit Korndurchmesser 
< 200 mm ( siehe Bild l) und einem spezifischen Gewicht von 
y, = 2,72 t;ma zur Verfügung. Der petrographische Aufbau, 
'l.Usgezahlt aus je 100 Ki:irnern, ist in Tabelle l wiedergegeben. 

Mit abnehmender Korngri:isse nimmt die Zahl der mono
mineralischen Ki:irner zu, jedoch ist die Fraktion 0,5 + 0,2 mm 
immer noch ein Gemisch aus Gesteins- und Mineralbruch
stücken. 

Zur Charakterisierung der Kornform wurden die drei 
aufeinander senkrecht stehenden Hauptdurchmesser a > b > e 
eines das Gesteinsbruchstück umhüllenden, dreiaxigen Ellip-

b e 
soides gemessen und nach den Verhaltnissen a und b 
(Zingg, Th., 1935 ) sortiert ( siehe Tabelle 2 ) .  

Nach der Oberfliiehenbesehaffenheit konnten drei der von 
Dr. A. von Moos ( 1948) ausgearbeiteten sechs Klassen unter
schieden werden: 

I ( v + "' ) extremkantig, feinzackige Umrisse 

n ( v + " )  hervorstehende Partien angerundet, Ein
buchtungen zackig 

III (v + /'"\) Einbuchtungen angerundet, Umriss ge
wellte Lin!en, partiell kleine Krümmungs
radien. 

Die Klassen IV bis VI mit stark abgerundeter Oberflache 
waren nicht vertreten. (Die Prozente beziehen sich auf die 
Anzahl der Kõrner unter Berücksichtigung der Gewichte und 
stellen Mittelwerte dar ) .  

1) In einem spater folgenden Aufsatz sollen die Versuchsergeb
nisse am Stützkõrpermaterial mit veranderter Kornverteilungskurven
form besprochen werden. 

b) Beschreibung der Versuehsdurehführung 

Das Stützki:irpermaterial mit den verschiedenen Korn
verteilungen wurde mit den Probenabmessungen gemass Ta
belle 3 geprüft. 

Die Gerate mit den Probenquerschnitten von 2000 und 
500 cm2 wurden speziell für diese Untersuchungen gebaut. 
Sie gestatteten Trixialversuche mit Seitendrücken von 5 bzw. 
20 kg/cm2. Sie stellen eine Weiterentwicklung des im Jahre 
1951 von L. Bjerrum für das Feldlaboratorium des Staudam
mes Marmorera konstruierten 2000 cm2-Vakuum-Triaxialap
parates dar. 

Nach der Versuchsanordnung sind zwei Gruppen zu unter
scheiden: 

1. Der Seitendruck wird durch Evakuierung der Probe er
zeugt ; u3 � 0,9 kg;cm2. ( Schema der Versuchsanordnung siehe 
Bild 2a) . 

Mit dieser Versuchsanordnung wurden die eigentlichen 
Extrapolationsversuche durchgeführt, wobei die Messung der 
Volumenanderungen der kleineren Proben zum Teil volume
trisch erfolgte oder weggelassen wurde. 

Der Einbau und das Verdichten des Materials im Probe
ki:irper geschah von Hand, in eine mit der Gummihaut aus- .,;v "' �p.l�l'l � ? ""' �100 o li; � � � � e v �� w �  .... '15 � o ·� i) � �  � � 
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Bild l. Kornverteílung 

Tab e l l e  1 .  Petrographie  

Fraktion i n  m m  
Bezeichnung 200 + 2  2 + 1  l -7- 0,5 0,5 + 0,2 

% 
Quarz + Gesteinsbruchstücke Q) • ..S:: • - ..C:: u ..s:: - ._, 
vorwiegend aus Quarz ;:::: o "' � 

fil ;j Q) 
Feldspate + Gesteinsbruchstücke .� � ;s  .� 
vorwiegend aus Feldspat :2 � aS 'Cd ('.,) "(i) � 

· G t '  b h t" k  fll ..., .!:<: Ql  Gl!mmer + es ems ruc s ue e fil fil o � 
;:l (!) :;j ·-vorwiegend aus Glimmer <f! CJ t; �  

% % % 

37 43 37 

57 50 54 

6 7 9 

Tab e l l e  2. Kornform und Oberf liichenbeschaffenheit 

Fraktion 

m m 

200 + 0,06 

100 + 0,06 

30 + 0,06 

10 + 0,06 

l +  0,06 

Kornform 
flach kugellg stengellg 

b 2 b 2 
-a> -a -a> a 

e 2 e 2 
T<-s T> a 

% % 
40,0 27,7 

37,8 27,8 

38,5 25,6 

36,7 23,1 

40,0 19,3 

b 2 

-a<a 
e 2 

T> a 
% 

21,7 

24,1 

24,2 

26.2 

32,7 

Oberflachen-
flach- beschaffenhelt 

stengellg I 1 1  111 
b 2 v t A  v tl'"\ Vtl'"\ -a<a 
e 2 

T<a 
% % % % 

10,6 59,6 12,7 27,7 

10,3 59,3 14,1 27,6 

11,7 63,4 15,9 20,7 

14,0 72,2 17,8 10,0 

8,0 92,7 7,3 0,0 

Tabe l l e  3. Fraktionen un d Probenabmessungen 

Fraktion Proben- Proben- Hõhe 
durchmesser querschnitt 

mm em cm2 em 

< 100 50,5 2000 90 

< 30 25,25 500 50 

< 10, < l  16 200 25 

< l 8 50 15 
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9 Druekdosen Bild 2a. Sehematisehe Darstellung 
des 2000 em2-Vakuum-Triaxial
apparates 

10 Manometer l, 2 und 3 der 
3 

l Probe (Hohe 90 em, q;, 50,5 em) 
2 Gummihaut 

Seitendruck durch Vakuum : 

3 Filterplatten 
4 zur Vakuumpumpe 
5 Vakuummanometer 
6 Sehlauehklemme (wahrend des 

V ersuehes gesehlossen) 

Krafterzeugung und -messung : 

7 hydraulisehe Presse mit Mano
meter und Pumpe 

8 Stempel 

Druekdosen (� Manometer 
Belastung) l 

Vertikaldeformationsmessung :  

11 Messuhr (� h) 
Volumenanderungsmessung : 

12 Triax-Zelle 
13 Wasser 
14 Federwaage 
15 Messuhr (Federdeformation 

t. l) 

16 Wasserkessel 
17 vom Wasserreservoir 
18 zum Wasserreservoir 
19 Pumpe 

gelegte Schalung. Aus naheliegenden Gründen kam eine Ver
dichtung des trockenen Lockermaterials nach der Anordnung 
von Proctor nicht in Frage, weshalb der interessante Zusam
menhang zwischen der Scherfestigkeit und der Verdichtungs
arbeit nicht ermittelt werden konnte. Durch sorgfii.ltigen Ein
bau suchte man die Verdichtungsarbeit pro Schicht innerhalb 
einer Probe moglichst konstant zu halten. 

Nach der Bestimmung des Gewichtes wurde die Probe im 
Triax-Gerii.t montiert und die Vakuumpumpe an der Kopf
und Fussplatte angeschlossen. Nachdem das Vakuum [nach 
etwa 2 -õ- 3  Std.] in der Probe voll ausgebildet war, was bei ge
schlossenem Hahn ( 6 )  durch Messung am Manometer ( 5 ) ,  der 
an der Kopfplatte angelegt war, kontrolliert wurde ( siehe 
Bild 2 ) ,  wurde die Schalung entfernt und die Probe vermessen. 
Die Porositii.t sii.mtlicher Proben wurde derart auf den auch 
wii.hrend des Versuches vorhandenen Seitendruck ua = <re � 
0,9 kg;cm2 bezogen. Anschliessend wurde der normale triaxiale 
Scherversuch mit Messung der Normalkraft, der Vertikal
deformation, der Volumenii.nderung und des Seitendruckes 
durchgeführt. 

2. Seitendruck als Aussendruck auf die Probe wirkend 
( Schema der Versuchsanordnung siehe Bild 2b ) .  

Diese, hauptsii.chlich im 500-cm2-Triaxialapparat vorge
nommenen Versuche, bei denen der Seitendruck ua variiert 
wurde, dienten vor allem der Bestimmung des Schnittpunktes 
der Mohrschen Umhüllungsgeraden mit der Ordinate u = O. 
Obschon man es mit einem nichtkohii.renten Material zu tun 
hatte, geht diese Gerade nicht durch den Koordinatenursprung, 
sondern zeigt eine Verschiebung von im Mittel e = 0,4 bis 0,5 
kg/cm2. Diese im Bereiche der beim Versuch wirkenden Span
nungen festgestellte «Kohii.sion» ist offenbar auf eine gewisse 
Verzahnung der Korner zurückzuführen. Durch eine Gross
zahl von zusii.tzlichen Versuchen mit verschiedenen Triaxtypen 
konnte nachgewiesen werden, dass es sich nicht um einen 
Fehler in der Versuchsanordnung handelte, sondern dass diese 
«Kohii.sion» sehr wahrscheinlich eine tatsii.chlich vorhandene 
Materialeigenschaft darstellt. Die gleiche Erscheinung bei 
nichtkohii.renten Materialien wurde übrigens vom Bureau of 
Reclamation ( 1953 ) beobachtet. Die Versuchsdurchführung ist 
analog der unter l. beschriebenen. 

3. Versuchsergebnisse und Interpretation 

Die Auswertung der triaxialen Scherversuche erfolgte 
nach den beiden üblichen Beziehungen : , , _ P ( t. h ) ( ohne Berücksichtigung der 
u1 - ua - Fo 1 - ho Volumenii.nderung) 

3 

13 -->-

� =====" 
Bild 2b. Sehematisehe Darstel
lung des 500 em2-Triaxial
apparates 

l Probe (Hohe 50 em, q;, 25 ,2 em) 
2 Gummihaut 

3 Filterplatte 
4 Ansehluss für Porenwasser

spannungsgerat 
5 Presse 
6 Stempel 

(Kraftmessung : Losenhausen
dosen oder Pendelmanometer. 
In Fig. nieht eingezeiehnet) 

un d 

' *  , _ ho 
p ( 1 - � ) 0"1 - ua - Fo l± �� 

Es ist also: 
l 

7 Messuhr (<l. h) 

t----- 8 
1 

H--- 2 
H---- 3 

Seitendruck und Volumen

inderungsmessung : 

8 Triax-Zelle 
9 Wasser 

10 Standrohr mit Skala für 
Volumenanderungsmessung 

11 Windkessel 
12 Manometer (Seitendruek aa) 
13 vom Kompressor 
14 Wasserzufuhr 
15 Oe! (Diehtungsfunktion) 

( mit Berücksichtigung der 
Volumenii.nderung) 

u1'* - u1' = (u1' - ua' )  l + � - Vo l 
Aus allen Versuchen ergab sich, dass der Faktor ------,=--1 +  � 

- Vo 
keine wesentliche Rolle spielt und die Ergebnisse nur inner
halb der Messgenauigkeit beeinflusst. 

Die graphischen Darstellungen wurden deshalb alle auf u1' 
bezogen und die Scherfestigkeit nii.herungsweise zu 

s � � ( u1' - ua' ) = Radius des Mohrschen Kreises gesetzt. 
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Bild 3. Vier typisehe Versuehe : Nr. l (n = 23,4 o/o) 
und Nr. 2 (n = 32,4 % ) ,  max. Korndurehmesser 100 mm, 

mit Volumenanderungsmessung (l) und (2) . Nr. 3 (n = 
26,1 %) und Nr. 4 (35,7 % ) ,  max. Korndurehmesser 

lO mm. 



Vor den Hauptver
suchen wurden einge
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Es zeigte sich, dass 
verschiedene Proben
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und demselben Go
schenenalp - Material 
unter Beachtung des 
Verhaltnisses 

� g W Y H U N K • V W W m M n U H M U D • U U M %  
Porosifãf n (G, "' O, 9 kgjcm'} 

Bild 4. Diagramm l :  Angenaherte Scherfestigkeit des Stützkorpermaterials in Funktion d er Porositiit und d er 

Kornverteilung. Cn gemessen bei a3 "" 0,9 kg/cm2) 

max. Korndurchmesser 

Probendurchmesser 

l < 
= 5 

auf die Versuchsergebnisse keinen Einfluss hatten, wobei die
�s Verhaltnis im Verlaufe der Versuche am Goschenenalp
aterial als obere Grenze gefunden wurde. 

Die Gummihautspannungen, die mit zwei verschiedenen 
Methoden, namlich erstens nach der Methode von O. J. Hen
kel und G. D. Gilbert ( 1952 ) und zweitens durch Aufblasen 
der Gummihaut mit montierter Kopf- und Fussplatte bestimmt 
wurden, erwiesen sich als vernachlassigbar, indem man z. B. 
für die Gummihaut der 2000 cm2-Probe, die eine Dicke von 
t = 2,5 mm aufweist, bei einer spezifischen Umfangsdehnung 

von 
Au 

= 10 -;-- 20 % eine Gummihautspannung von Au3 = 
U o 

0,02 bis 0,03 kg;cm2 feststellte. Für die 0,2 bis 1,2 mm dicken 
Haute der kleineren Proben bestimmte man Spannungen von 
der Grossenordnung Au3 = 0,01 bis 0,02 kg;cm2. 

Zur Illustration seien vier triaxiale Scherversuche aus 
zwel Versuchsreihen herausgegriffen, und zwar befindet sich 
j e einer im lockeren und der andere im dichten Bereich ( si eh e 
Tabelle 4 ) .  Der Spannungsverlauf dieser Versuche ist in Bild 3 
aufgezeichnet, wobei zu den Versuchen l und 2 auch die Volu
menanderungen ( l )  und ( 2 )  aufgetragen sind. Wie zu erwar
ten war, erkennt man bei den dichten Proben einen steilen 
Verlauf der-Spannungen mit kleinen Vertikaldeformationen ; 

. bei den lockern einen flachen Verlauf mit grossen Vertikal-
deformationen. 

Das Ergebnis aller Untersuchungen ist in den Diagram
.en l (Bild 4) und 2 ( Bild 5) graphisch dargestellt. 

Diagramm 1: Für eine bestimmte Kornzusammensetzung 
stellt man mit abnehmender Porositat, d. h. zunehmendem 

Tab e l l e  4. Versuchsdaten von vier Versuche n ,  a l s  B e i s p i e l  

N r. 

l 

2 

3 

4 

Ma x. 
Korn

durch-

m m 

10 

lO 

100 

100 

F 

cm2 

2060 

2015 

204 

191,3 

h 

em 

89,5 

90,5 

26,0 

25,1 

t'. h 
t'. t 

m m/min 

5 

5 

l 

l 

Bezeichnungen: 

Probenquerschnitt 

Probenhohe 

Deformationsgeschwlndigkeit 

Trockenraumgewicht 

Porositat 

*} Der genaue Wert ist unter a3 erslchtllch 

Probenkennwerte vor 
Versuchsbeginn bei 

a e = o.1 � 0,9 kg/cm2 *) 
')'d n 

t; ma % 
23,4 2,085 

32,4 1,84 

26,1 2,01 

35,7 1,75 
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Max. f(orndurchmesser 
Bild 5. Diagramm 2 :  Angeniiherte Scherfestigkeit des 
Stützkorpermaterials in Funktion der Kornverteilung 
(Parameter : Porositiit n) . 

Raumgewicht elne starlte Vergrõsserung de1· Scherfestigkeit 
fest, wührend im Bereich lockerer Lagerung eine Aenderung 
des Raumgewichtes l<aum ins Gewicht fallt. Da man im Stütz
korper voraussichtlich sehr hobe Raumg wichte erreichen wird, 
wie die Schüttversuche auf der Gõschenenalp im Herbst 1955 

gezeigt haben [Zeller J. und Zeindler H., 1957 ) ,  wird die Scher
festigkeit besonders empfindlich auf kleine Aenderungen 
des Raumgewichts reagieren. Der Unterschied von trockenem 
und feuchtem Material ( w  � 5 % )  ist auch aus diesem Dia
gramm ersichtlich. Man stellt im allgemeinen eine Abminde
rung der effektiven Scherfestigkeit von rd. 10 % bis 15 % fest, 
was offenbar auf eine Schmierwirkung an der Kontaktflache 

t'. h 
ho 

% 
2,80 

13,30 

4,23 

11,56 

A h 
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AV 

Vo 
-

Ul -
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<11 '* 

B r u c h z u s t a n d  

ilV al as v;;-
% kg/cm2 kg/cm2 

+ 0,49 5,225 0,965 

+ 1,75 4,145 0,965 

6,78 0,93 

4,205 0,955 
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Spezifische Volumenanderung 

N ormalspannung 

Seitendruck 

�-
U t' 

0,185 

0,233 

0,137 

0,227 

n 

% 
23,5 

31,3 

Normalspannung mit Berücksichtigung der 
Volumenanderung 

al'* 

kg/cm2 

5,205 

4,205 



( Film) zurückzuführen ist. Der Ein
fluss des feuchten Materials auf die 
Scherfestigkeit wurde eingehend in der 
Versuchsgruppe 2 untersucht. Aus 
Raumgründen mõge jedoch obiger Hin
weis genügen. 

Diagramm 2 :  Für eine bestimmte 

Porositiit werden die Aenderungen in 
der Scherfestigkeit mit zunehmender 
Grõsse des maximalen Kornes immer 
kleiner, so dass gegenüber den im La
boratorium gemessenen Scherfestigkei
ten im Stützkõrper keine wesentlichen 
Unterschiede mehr zu erwarten sind. 
Auch in dieser Darstellung wird die 
Empfindlichkeit der Scherfestigkeit auf 
das Raumgewicht illustriert, indem die 
Kurvenabstiinde gegen die kleinen Po
rositiiten hin immer grõsser werden. 

Mit Hilfe dieser beiden Diagramme l 
und 2 kann nun auf die Verhiiltnisse im 
Stützkõrper durch Extrapolation ge
schlossen werden. 

Bild 6 zeigt das Mohrsche Bruch · 
spannungsdiagramm der Kornverteilung 
mit Durchmesser kleiner 30 mm ( trok
ken) für verschiedene Seitendrücke u3, 
worin die «Kohiision» ersichtlich ist. 

Die Versuche zeigten, dass es mõg
lich ist, auch die Scherfestigkeit sehr 
grobkõrniger, nichtbindiger Materialien 
mit Versuchen im Laboratorium zu be
stimmen. Weiter kann man feststellen: 
Je grobkõrniger das Material, bei iihn
licher Kornzusammensetzung und KÓrn
form wie dasjenige der Goschenenalp 
ist, desto grosser werden die Scher
festigkeitsunterschiede bei Aenderung 
der Porositiit, da man sich im Bereich 
der hoheren Lagerungsdichten befindet. 
Dies bedeutet für den Dammbau, dass 
bei Verwendung von sehr grobkornigen 
Materialien im Stützkorper die lokalen 
Streuungen in der Scherfestigkeit sehr 
gross sein kõnnen, da es nicht moglich 
ist, Unterschiede in der Porositiit von 
einigen Prozenten zu vermeiden. 

Als Nebenergebnis dieser Versuche 
ist u. a. auch der Einfluss auf die 
Scherfestigkeit zu erkennen, der ent
steht, wenn z. B. bei einer gegebenen 
Kornverteilungskurve aus versuchstech
nischen Gründen ein Teil der Grobkom
ponente weggelassen werden muss 
( siehe Bilder l und 5 ) .  Je nach dem 
gewünschten Genauigkeitsgrad dürfen 
beim Gõschenenalpmaterial 10 bis 15 
Gewichtsprozente im Bereich der grõb
sten Komponenten weggelassen wer
den, ohne dass dadurch die Scherfestig
keitseigenschaften unzulassig grosse 
Aenderungen erleiden. 
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Bild 6. Bruchspannungsdiagramm von Mohr (a'a = 0,9,  2,8 und 7,65 kgjcm2) , max. Korn
durchmesser 30 mm, trocken 

Blld 7. 2000 cm2-Vakuum-Triaxial
apparat für Versuch montiert 
(Hõhe der Zelle 120 em) 

Bild 8. 2000 cm2-Vakuum-Trlaxialapparat ; Druckdosen 
mlt Manometer 
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Einbauversuche mit grobblockigem Stützkorpermaterial 
des Staudammes Goscheneral p 
Ing. J. Zeller, Versuchsanstalt für Wasserbau und Erdbau an der ETH, Zürich, und 
Ing. H. Zeindler, Elektro-Watt, elektrische und industrielle Unternehmungen AG, Zürich 

( Beitrag zum 6. Kapitel : «Erddiimme, Boschungen und offene Einschnitte» 
des 4. internationalen Erdbaukongresses 1957 in London) 

J. Zusammenfassung 

Im Herbst 1955 wurden für den Staudamm Gosche
neralp auf der Baustelle Grol3versuche durchgeführt 
mit dem Ziele, die geeignetste Einbaumethode und die 
erdbaumechanischen Kennziffern der Stützkorpermate
rialien zu ermitteln. Die Versuche wurden von den 
Dammbaufirmen ausgeführt und standen unter d€r ge
meinsamen Leitung der Elektro-Watt und der Ver
suchsanstalt für Wasserbau und Erdbau. 

Verwendet wurde ein mit Kiessand vermischtes Block
material aus der Sperrstelle benachbarten Schutthalden. 
Der max. Korndurchmesser wurde auf etwa 1,0 m be
schrãnkt. Total wurden in 9 Versuehsfeldern 30 000 m3 
Material geschüttet. Die Schichtmiichtigkeit bzw. die 
Schütthohe variierte zwischen 1,5 bis 5,0 m. Der Einbau 
erfolgte erdfeucht, nafl, eingespült und mit Einrütteln. 
Für die 15 Raumgewichtsbestimmungen wurden total 
3300 m3 und für 4 Kornverteilungsuntersuchungen 
65 m3 Material aus den Versuchsfeldern wieder ausge
hoben. 

Die Versuche zeigen, dan auch ohne künstliche Ver
dichtung sehr hohe Trockenraumgewichte von im Mittel 
2,25 t/m3 bei einem spez. Gewicht von 2,72 t/m3 erzielt 
werden, wenn beim Schütten jegliche Entmischung 
vermieden wird. Eine spürbare Erhohung der Raumge
wichte bei Verwendung des Einspülverfahrens oder 
eines 15-Tonnen-Groflrüttlers konnte ni eh t beobachtet 
werden. Die Durchliissigkeitswerte, ermittelt aus Ver
sickerungsversuchen, variierten im Mittel zwischen 
5 • 10-a bis 5 • lo-• em/s. 

1 1 .  Einleitung 

Das Projekt des Kraftwe1·kes Goschenen 1 sieht auf 
der Goscheneralp einen Rock-fill-dam vor mit einer 
maf(. Dammhohe von 155 m, einer Kronenlãnge von 540 m 
und einem Damminhalt von 8,3 Mio m3• Die Bauar
beiten haben im Sommer 1955 begonnen und die Detail
projektierung entfiel auf den Winter 1955 / 56. Zur 
Bestimmung der Materialkennwerte und der geeignet
sten Einbaumethode wurden in der Zeit vom 5. Septem
ber bis 24. N ovember 1955 auf d er Baustelle Grol3ver
suche durchgeführt. Mit Hilfe dieser Versuche und zu
siitzlicher Scherversuche im Laboratorium 2 war es 
dann moglich, auf die Festigkeitswerte zu schliel3en, 

l W. Eggenberger, The Goescheneralp Rock-Fill-Dam Project, 

Switzerland. Proc. 3rd Int. Conf. on Soil Mechanics and Foundation 

Engineering, Switzerland 1953, vol. III. p. 296. 
- Das Proiekt des Staudammes auf der Goscheneralp, Schweiz. 

WEW Nr. 10,  1954, Zürich. 

• J. ZeUer und R. Wullimann, Scherfestigkeit der Stützkorper

materialien des Staudammes Goscheneralp. Proc. 4th Int. Conf. on 

Soi! Mechanics an d Foundatiol) Engineering, Lo n don 1957, vol. li, 

p. 405. 

wie sie für die Berechnung der Stabilitãt benotigt wur
den. 

1. Materialbeschaffenheit 

Das für die Stützkorper vorgesehene Material wird 
aus benachbarten Schutthalden gewonnen. Es handelt 
sich um junge Ablagerungen granitischen Ursprungs, 
die nur wenig verwittert sind. Die Kornzusammenset
zung variiert relativ wenig und enthãlt Feinsand bis 
Blocke von mehreren m3 Inhalt. Sãmtliches Material 
ist kantig, z. T. leicht angerundet und weist an jun
gen Schüttungen einen natürlichen Boschungswinkel 
von etwa 50° auf, der sich im Laufe der Zeit infolge 
Niederschlãgen, Schneeschmelze usw. auf etwa 40° re
duziert. Der natürliche Wassergehalt in grol3erer Tiefe 
hat die Grol3enordnung von 3 bis 4 % ,  bezogen auf alle 
Kornkomponenten. 

2. Versuchsprogramm 

Als wesentliche Punkte sin d da r aus z u erwãhnen : 

a) Die Versuche wurden im Mal3stab l : l  durchgeführt, 
d. h. Material, Gerãte und Arbeitsmethoden waren ge
nau dieselben, wie sie im eigentlichen Dammbau vor
gesehen sind. 

Bild l übersichtsplan der Versuchsschüttung 

l Versuchsfelder 

H Zur Abbaugrube (Schutthalde S 4) 
III Pumpstation 

IV Fahrzeugwaage 

V Wasserzugabe 

VI Siebplatz 

VII Zum Feldlaboratorium 

l 
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Bild 2 Querschnitt durch zwei Versuchsfelder mit den Versuchsgruben 

für die Raumgewichtsbestimmung. 
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Bild 3 GrundriB und Querschnitt der Versuchsgruben für die Raum-

gewichtsbestimmung 

I Schürrung 

li Bodenplatren für Setzungsmessungen 

III MeBpunkte für die Volumenbestimmung der Versuchsgrube 

b )  Di e zugelassene Maximalblockgrofie betrug l m3• 

e) Zur Ermittlung der günstigsten Einbaumethode 
wurden folgende Varianten untersucht : 

Einbau in Schichten von 1,5/ 2,0/3,0/4,0 und 5,0 m 
Ho h e 
Einbau von Material mit natürlichem Wassergehalt 
Einbau von Material, das vor dem Schütten durch
niifit wird 
Einbau mit Einspülen 
Verdichtung mit den beladenen Transportfahrzeu
gen wiihrend des Einbaues 
Verdichtung mit Grofirüttlern. 

d) Folgende bodenmechanischen W erte wurden be
stimmt : 

Raumgewicht 
- W assergehal t 
- Durchliissigkeit 
- Kornverteilung. 

2 

111. VersuchsdurchfUhrung 

1. Vorbereitung der Versuchsfelder 

Die Lage der Versuchsfelder und ihre Anordnung 
ist aus Bild l ersichtlich. Sie wurde dem geneigten Ge
liinde angepafit. Als zweckmiifiigste Losung erwies sich 
die in Bild 2 dargestellte Terrassenform. Da die ge
samte Versuchsschüttung innerhalb des zukünftigen 
Dammes lag und nach Abschlufi der Versuche als Be
standteil des Dammes weiterbestehen konnte, ergab 
dieses Vorgehen bei einer eingebauten Kubatur von 
30 000 m3 betriichtliche wirtschaftliche Vorteile gegen
über ei n er V ersuchsschüttung a ufier hal b des Dammes. 

Die Grofie der einzelnen Versuchsfelder war, abgese
hen von der Schichthohe und dem eingebauten Maximal
korn, auch von der für die Raumgewichtsbestimmung 
erforderlichen Mefigenauigkeit diktiert. Laboratoriums
versuche2 haben gezeigt, dafi bei diesem Material schon 
bei kleinen Variationen in der Porositiit starke Ãnde
rungen in der Scherfestigkeit auftreten. Es wurde des
halb ein max. Mefifehler in der Raumgewichtsbestim
mung von ± l o/o zugelassen, wodurch si eh das Volumen 
einer Raumgewichtsprobe zu minimal 200 m3 ergab. 

Nachdem das Geliinde trassiert war, wurde die 
Oberfliiche jeder Stufe mit beladenen Transportfahr
zeugen von etwa 40 t Gewicht ( Euclid) verdichtet und 
anschliefiend ein genaues Nivellement aufgenommen. 

2. Schütten . und V erdichten des Stützkorpermaterials 

in den V ersuchsfeldern 

In Tabelle l sind die wichtigsten Daten und Merk
male der Versuchsfelder zusammengestellt. Folgende 
Beobachtungen sin d bemerkenswert : 

Feld 1 :  Bild 4 zeigt deutlich, wie sich das Material ent
mischte. Die groben Steine rollten über die Boschung 
hinunter, wiihrend das Feinmaterial oben liegen 
blieb. Die Oberfliiche der Schüttung wurde durch 
das Befahren so dicht und verschlammt, dafi das 
darauf angesammelte Regenwasser wiihrend Tagen 
liegen blieb, ohne zu versickern. 

2 Siehe vorhergehende Seite. 

Bild 4 übersicht über die Versuchsschüttung 

lm Vordergrund: Schüttung mit Einspülen. 

Bild-Mitte: Aushub einer Versuchsgrube zur Bestimmung des Raum

gewichtes. 



Bild 5 
Ausgepragte Entmischung 

des Matecials bei 4 , 0  m Schütthõhe. 

Feld 2 :  Bevor die Transportfahrzeuge ihre Last jeweils 
kippten, füllte man die Kippermulde soweit wie mog
lich mit Wasser (Zugabe j eweils etwa l m3 Wasser) .  
Trotzdem heim Kippen sehr viel Wasser vor dem 
Schüttmaterial die Kippmulde verliefi, glitt dieses 
gleichsam en bloc heraus und entmischte sich sehr 
wenig, besonders wenn das Fahrzeug sehr nahe an 
die Kippkante herangefahren wurde ( Bild 5 ) .  Die 
Schüttungsoberfliiche blieb rauh und durchliissig. 
Die Beobachtungen an den beiden Feldern l und 
2 führten dazu, dafi die Trockenschüttung als unge
eignet bezeichnet werden mufite. 

Felder 3 und 4 :  Bei 3 m Schütthohe zeigte si eh ke in 
Unterschied gegenüber 2 m. Bei 4 m dagegen war die 
Entmischung infolge des langen Kollerweges bereits 
ziemlich grofi. 

Feld 5 :  Auf Grund der Beobachtungen an den Feldern 
3 und 4 weggelassen. 
Dagegen wurde noch ein 

Feld 2 a geschüttet, um zu kontrollieren, wie sich das 

Material verhiilt, wenn die Schichtmiichtigkeit in 
der Grofienordnung des Maximalkornes liegt. 

Felder 6, 7 und 8 :  Da die erforderliche Pumpenleistung 
aus zeitlichen und technischen Gründen nicht er
reicht wurde, konnte der Effekt des Einspülens 
nicht ermittelt werden. Das Verhiiltnis des wiihrend 
des Kippens ins Material gespritzten Wasservolu
mens zum Volumen des gekippten Materials betrug 
etwa 0,3 m3 z u l m3 ; zur Erzeugung ei n er Verdich
tungswirkung wiire aber mindestens das zehnfache 
W asservolumen notwendig gewesen. Die Einspül
dauer wurde auf total 5 Min. verliingert, so dafi 
schlufiendlich pro m" Stützkorpermaterial 2,7 m" W as
ser mit einem Druck von 4 bis 5 atü eingespült wurden. 
Um die gegenseitige Beeinflussung zwischen den ein
zelnen Schichten feststellen zu konnen, wurde vor
gesehen, 

Feld 9 als Schichtpaket von 3 übereinanderliegenden 
2-m-Schichten zu schütten. W egen starker Frostein-

Tabelle 1 Wichtige D aten und M erkmale der Versuchsfelder 

Feld N r. l Feldgrõlle l Schichthõhe l l Verdichtung 
in m in m 

E inbauart 

l 17 x 17 2,0 erdfeucht geschüttet l 
Transpol'tfahrzeuge und 

2 17 x 17 l 2,0 nail geschüttet anschlieilend mit 

2a 1 7  x 1 7  1 , 5  nafl geschüttet G roflrüttler Typ M •  

3 19 x 19 3,0 nafl geschüttet do. 

4 17 x 17 4,0 nall geschüttet do. 

5 19 x 1 9  5,0 nafl geschüttet -

6 19 x 19 3 ,0  eingespült keine Verdichtung 

7 17 x 17 4,0 l eingespült keine Verdichtung 

8 19 x 1 9  5,0 eingespült keine Verdichtung 

9 17 x 17 2 x 2,0 nafl geschüttet Transportfahrzeuge 

l O  1 9  x 19 2 x 2,5 nall geschüttet Grollrüttler Typ G• 

1 1  17 x 17 2 x 4,0 eingespült -

Erlãuterung: M = Mammut Rüttler, 14 Tonnen, flacher, kreisfõrmiger Verdichtungskõrper 

G = Gigant Rüttler, 15 Tonnen, kegelfõrmiger Verdichtungskõrper 

l Bemerkungen 

dieses Versuchsfeld j 
wurde nicht geschüttet 

l dieses V ersuchsfeld 

wurde nicht geschüttet 
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wirkung konnten aber nur 2 Schichten ausgeführt 
werden. 

Feld 1 O :  J e de Schicht wurde mit dem Keller-Rüttler 
Typ G verdichtet. Der gegenseitige Abstand der 
Rüttelpunkte betrug etwa 4 m. 

Feld 11 gelangte nicht mehr zur Ausführung, da das 
winterliche Wetter die Arbeiten verunmõglichte. Es 
hiitte mehrere eingespülte Schichten enthalten sol
len, um den Einflufl des evtl. Kolmatierens durch 
Spülgut in tieferliegenden Schichten zu ermitteln. 
Da die Spülinstallation ohnehin ungenügend war, 
fiel diese Unterlassung nicht schwer ins Gewicht. 

3. Bestimmung der bodenmechanischen Kennziffern 

Raumgewichtsbestimmung 

In jedem Versuchsfeld wurden Trichter von der 
Form eines umgekehrten, quadratischen Pyramiden
stumpfes ausgehoben und daran Volumen, Gewicht, 
Durchliissigkeit und z. T. auch die Kornverteilung be
stimmt. Die Form des Trichters ist aus den Bildern 2 
und 3 ersichtlich. 

Um den Einflufl des Befahrens mit den Transport
fahrzeugen auf die Verdichtung zu ermitteln, wurden 
jeweils die Setzungen gemessen, so dafl aus den End
raumgewichten, wie sie nach dem Rütteln erhalten wur
den, auch auf den vorangegangenen Zustand geschlos
sen werden konnte ( si eh e Tabelle 3 ) .  

Der Aushub der Proben aus den Trichtern erfolgte 
mit einem Tieflõffelbagger, der das Material auf Kip
per verlud, in denen es spiiter gewogen wurde ( Achs
wiigung) .  Die Bõschungen wurden anschlieflend von 
Hand nachgearbeitet und darauf vermessen. 

Für die Ermittlung des Trockenraumgewichtes 
wurde vom Kornanteil kleiner 100 mm ( etwa 40 bis 
50% des Totalanteils)  und an einigen Proben mit einem 
Kornanteil 100 bis 400 mm im Feldlaboratorium der 
Wassergehalt bestimmt. 

In Tabelle 2 sind die pro Versuchsfeld gewiihlten 
Trichtergrõflen zusammengestellt. 

Tabelle 2 
Raumgewichtsbestimmung, Gro/Je der Trichter 

Feld Nr. 
Seitenlãnge 

Volumen m3 Bemerkungen m' 

l l 13,0 203,55 Felder -1, 7 und 9 
2 1 3 , 0  221,21 in 2 Schichten aus g e-

2a 13,0 206,07 hoben, oben und unten 

3 15,0 305,21 mit je 2,0 m Hohe. 

4 13,0 411,61 Feld 8 in 2 Schichten 
5 - -

ausgehoben, obere mit 
6 15,0 307,51 2,0 m, di e untere mit 
7 13,0 371,27 2,0 m Hohe. 
8 l 13,0/16,0 524,15 Feld 1 O in 2 Schichten » 13,0 401,05 

ausgehoben, o be re un d lO 15,0 360,13 
untere mit 2,5 m HOhe. 

1 1  - -

Durchliissigkeit 

Da die Ergebnisse der Sondierungen an der Gewin
nungsstelle des Stützkõrpermaterials einen nicht ver
nachliissigbaren Anteil an Feinmaterial erwarten lie
flen, war es sehr wichtig, die Durchliissigkeit der 
Schüttung zu bestimmen. Zu diesem Zweck hob man 
10 kleine Versuchstrichter von 50 em Tiefe und einer 
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Sohlenfliiche von l m2 aus, in welchen Versickerungs
versuche vorgenommen wurden. 

Bestimmung der Kornverteilung 

Um die tatsiichliche Kornverteilung feststellen zu 
kõnnen, wurde die gesamte Fraktion O bis 1000 mm 
ausgesiebt. Das Volumen einer Probe betrug dement
sprechend 20 bis 30 m3• Für das Aussieben der Frak
tionen 100 bis 200 mm, 200 bis 400 mm und grõfler als 
400 mm wurden speziell starke Quadratlochsiebe her
gestellt. Der Umlad der Fraktionen 100 bis 1000 mm 
erfolgte mittelst Greifbagger. Für die Wiigungen ver
wendete man dieselbe W aage wie bei der Raumgewichts
bestimmung. Die Fraktion O bis 100 mm analysierte man 
im Feldlaboratorium. 

J,. Personeller Einsatz und verwendete Baumaschinen 

Der Bedarf an Personal war verhiiltnismiiflig grofl. 
Wiihrend der Einbauperiode waren laufend 20 bis 30 
Leute beschiiftigt ; di e Zahl erhõhte si eh gegen Ende 
der Einbauperiode bis gegen 40 und verminderte sich 
darauf sukzessive auf etwa 12. 

Der Einsatz der Geriite paflte sich dem momentanen 
Bedarf an. Man erreichte Tages·einbauleistungen ( 10 
Arbeitsstunden) von bis 1200 m3 ; pro Bagger und 
Schicht betrug sie gegen 800 m3• 

Abbaustelle 
Abriiumequipe ( Handarbeit) sporadisch eingesetzt, 
etwa 4 Handlanger. 
Materialgewinnung : l bis 2 P-&-H-Hochlõffelbagger 
Modell 1055, Lõffelinhalt 2,67 m3, Bedienung total 2 
Maschinisten. 
Sprengequipe :  l Garnitur Kompressor + Bohrhiim
mer, etwa 4 Mann. 

Transport : 
Einsatz je nach Bedarf, im Mittel 3 bis 4 Kipper, 
Typ Euclid mit etwa 11-12 m3 Transportvolumen. 
Personal : 3 bis 4 Mann. 

Einbaustelle : 
Planierarbeiten mit l Bulldozer, Typ Caterpillar 
D 8. 
Einspülequipe :  3 W endrohre mit 3 Pumpen mit 
einer totalen Fõrderleistung von 5,4 m3/min und 
einem Druck von 4 bzw. 5 atü. 
Personal : 5 Mann. 
Verdichtungsequipe : l Groflrüttler der Firma Kel
ler, Typ M und G von 14 bzw. 15 Tonnen Gewicht, 
versehen mit flachem Rüttelkorb bzw. Verdriin
gungskonus. l Bagger zum Umsetzen des Rüttlers 
als Kran umgebaut, Typ Menk M 250. 
Personal : 3 Mann. 

Equipe zur Bes-timmung der bodenmechanischen Ko
effizienten : 
Aushub der Trichter : Aushub mit l Tieflõffelbag
ger, Typ Menk M 152, Lõffelinhalt 1,5 m3 ; l Kipper, 
Typ Euclid. 
Personal : 3 + ( 4-6) M an n. 
Wãgung : Waage für 40 Tonnen, eingerichtet für 
Achswãgung, Bedienung : l Mann: 
Kornverteilung : Für Grobsiebung auf der Baustelle 
l Bagger ( Michigan T4 mit Greifer) ,  Siebe mit 
Maschenweite von 400, 200 und 100 mm ( Quadrat
loch ) .  
Personal : 3 Mann. 



Im Laboratorium l Siebmaschine mit einer Sieblei
stung von etwa 200 kg l Std. 
Personal : 1 Mann. 
Vermessungsequipe zur Bestimmung der Setzungen 
und der Trichtervolumen. 
Personal : 3 Mann. 
Durchlãssigkeit : durchgeführt mit Tankwagen von 
l m3 Inhalt, Personal : 2 Mann. 

Aufsicht : 
Durch das Feldlaboratorium. 
Personal : 2 M an n. 

IV. Versuchsergebnlsse 

Die in Tabelle 3 wiedergegebenen Mefiresultate las
sen folgendes erkennen : 

1 .  Entmischung 

Bei der Schüttung von erdfeuchtem Material trat 
bei einer Schütthõhe von 2,0 m eine starke Entmi
schung auf. Bei mehr als 3,0 m Hõhe führte sie zu 
einer vollstãndigen Aussortierung. 
Durch Wasserzugabe in den Kipper konnte diese 
Erscheinung wesentlich reduziert werden. Es ist 
aber unbedingt notwendig, dafi das Fahrzeug bis an 
die Bõschungskante fãhrt, so dafi bei der Entlee
rung des Schüttgutes dessen Kollerweg mõglichst 
kurz ist. 

2. Raumgewicht 

Die erzielten Trockenraumgewichte sind sehr hoch. 
Sie betragen im Mittel 2,25 t/m3 bei einem spezifi
schen Gewicht der Festsubstanz von 2,72 t/m3 und 
einer mittleren Porositãt von 17+18 % .  
D�s hohe Raumgewicht stellt sich bereits wãhrend 
der Schüttung ein. Mit den heute vorhandenen Ver
dichtungsgerãten kann unter der Voraussetzung ei-

Bild 6 Versuchsfeld N r. 2: NaBschüttung. Das Transportfahrzeug fahrt 

bis an die Bõschungskante, damit der Kollerweg des Materials mõglichsr 

kun wird. Schütthõhe 2 m. 

ner wirtschaftlichen Arbeitsweise keine wesentliche 
Erhõhung der Lagerungsdichte erzielt werden. 
In derart grobblockigen Materialien hat das Einspülen 
nur dann eine Wirkung, wenn mit sehr hohem 
Druck und entsprechend gro.Ber Wassermenge ge
·arbeitet wird. 
Es sind erst nach dem Aufbringen grõfierer Krãfte 
Setzungen in den einzelnen Schichten zu erwarten 
( starke gegenseitige Verkeilung der Blõcke ) .  Ein Ein
flufi der oberen Schichten auf das Raumgewicht der 

ZusammensteUung der T1·ockenraumgewichte, Durchliissigkeit 

Tabelle 3 und Kornzusammensetzung (Spezifisches Gewicht des Materials 2,72 t/m3) 

l Einbauwasser- Trockenraumgewichte 
Rcihen- gehalt 1901Ch0tlot• ••rdlchtet 

Kornverteílung 

folge En tnahmeort bezogen auf 
Feld de r 

Schicht-
Entmischung der Probe Kom p. eingerDttett Durchliis· 

N r. l ho h e sigkeit 
Schilt- l über • . .  

O bis l �lle l mlt ROI!Ier 100 bia < l  1-10 10-100 tun g 

l l l 
l l m' l l l 

l l l 2,0 leicht bia mittel ganze Hõhe 
2 2 2,0 gering ganze Hõhe 
2a 5 1,5 keine ganze Hõhe 
3 3 3,0 leicht bis mittel ganze HOhe 
4 4 4,0 mittel obere 2,0 m 

untere 2,0 m 
6 6 3,0 leicht bis mittel ganze Hõhe 
7 7 4,0 mittel obere 2,0 m 

un te re 2,0 m 
8 9 5,0 stark o be re 2,0 m 

untere 3,0 m 
9 12 2 x 2,0 gering obere 2,0 m 

11 un te re 2,0 m 
10 10 2 x 2,5 lei eh t o be re 2,5 m 

8 un te re 2,5 m 

ge-100 m m schiitd) l 
% l % l 

7,03 3,3 
5,02 2,4 
5,02 2,4 
5,47 2,6 
7,18 3,4 
7,90 3,7 
7,07 3,4 l 
7,07 3,4 
5,75 2,7 
6,79 3,2 
5,85 2,7 
7,65 3,5 
6,73 3,1 
8,04 3,8 
6,02 l 2,8 

tlm' 

2,21 
2,28 
2,37 
2,18 
2,47 
2,12 
2,19 
2,22 
2,01 
2,26 
1,99 
2,26 
2,26 

-

-

Tmn5pcrl -
fahrzeuor.n 

l trm3 t/m' 

2,21• 2,26 
2,28• 2,28 
2,37• 2,45 
2,18• 2,22 
2,47• 2,48 
2,12• 2,13 
2,19 -

2,22 -

2,01 -

2,26 -

1,99 -

2,26 -

2,26 -

- 2,29 
- 2,26 

• Mlt Hilfe der Setzungsmessungen aus den Endraumgewichten (nach Einrütteln) berechnete Werte 
•• Grolle Hohlrãume 

Typ 1000 
k m m m m m m 

m m 

1 1 o-• em/see l % l % l % l % 

M 11 bis 3 l M 5000-0,01 
M 14 17 15 54 
M 
M 5oo•• l 5oo•• 

12 1 3  1 7  ca. 58 
74 bis 
too•• 

12 14 36 38 
8 12 1 5  6 5  

l G l 45-0,14 
G 
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nachst unteren konnte deshalb nicht festgestellt 
werden. 

3. Durchliissiglceit 

Die ermittelten k-Werte schwanken zwischen lo-s 
und 10-2 em/s. Der Stützkorper enthalt demnach Par
tien mit s·ehr grofier und solche mit kleiner Durchlas
sigkeit. Leider standen für die Versuche keine grofien 
Wassermengen zur Verfügung, so dafi keine Dauerver
suche in Partien grofier Durchlassigkeit durchgeführt 
werden konnten. Solche hatten gezeigt, ob es sich bei 
den vorhandenen Hohlraumen um isolierte Taschen 
oder um ein zilsammenhangendes Porensystem handelt. 
Für die Beurteilung des Verhaltens des Dammes bei 
plotzlicher Absenkung ware dieses Detail von groflem 
Interesse. 

4. Kornverteilung 

Vier Kornverteilungen wurden untersucht. Die Resul
tate sind in Tabelle 3 dargestellt. Die Proben wurden 
a us nafi geschütteten sowie eingespül t en V ersuchsfeldern 
entnommen. Da die Abbauste!Ie sich über die ganze 
Breite der Schutthalde erstreckte, traten im Kornauf
bau der einzelnen Felder Schwankungen auf. Der An
teil der Fraktion. kleiner 0,5 mm ist in den eingespülten 
Feldern Nr. 6 und 8 etwa um Y:í kleiner als derj enige 
des nafi geschütteten Feldes N r. 2 a. Dieser Anteil 
wurde ausgespült und vermutlich in der darunterlie
genden Schicht abgelagert. 

Im 5 m hohen, eingespülten Feld N r. 8 wurde so
wohl die Kornzusammensetzung der oberen als auch 
der unteren Schichthalfte bestimmt. Der Entmischungs
effekt überwiegt in hohem Mafle den Spüleffekt, indem 
oben die feineren und unten die groberen Teile über
wiegen. Diese Erscheinung drückt sich auch in den 
Raumgewichten aus. 

V. F Ur den Staudamm Gtischeneralp sich 

ergebende Schlu Bfolgerungen 

Die Versuche haben dank intensiver Zusammenar
beit zwischen Unternehmer, Bauleitung und Bodenme
chaniker einen zufriedenstellenden Verlauf genommen. 
Folgende Richtlinien wurden u. a. für den Einbau der 
Stützkorp ermaterialien ausgearbeitet : 

l. Die maximal zugelassene Blockgrofle betragt l m3• 
Sie soll nicht überschritten werden, weil sonst mit 
grofien Streuungen in der Lagerungsdichte und da
durch auch in der Scherfestigkeit zu rechnen ist. 

2. Die Einbauhohe ( Schütthohe) soll wenn moglich 
2,0 m, aber keinesfalls mehr als 3,0 m betragen, um 
einer Entmischung vorzubeugen. 

3. Das Material ist nafl zu schütten. Die Transport
fahrzeuge sollen bis an die aufierste Boschungskante 
fahren und dort kippen, damit der Kollerweg klein 
bleibt. 

4. Auf eine künstliche Verdichtung oder auf Einspülen 
wird verzichtet, da im Verhaltnis zum Aufwand 
eine zu geringe Verbesserung in der Lagerungs
dichte erzielt wurde. 

Vl. Nachwort 

Di e Firma Elektro-Watt, elektrische un d industrielle 
Unternehmungen AG, Zürich, die mit der Proj ektierung 
und Bauleitung des Kraftwerkes Goschenen betraut ist, 
hat in verdankenswerter Weise die Veroffentlichtmg 
der Versuchsresultate gestattet. Der Dank der Verfas
ser geht auch an Prof. G. Schnitter, Direktor der Ver
suchsanstalt für Wasserbau und Erdbau an der ETH, 
und lng. Ch. Schaerer, Chef der Erdbauabteilung der 
Versuchsanstalt für Wasserbau und Erdbau, welche die 
Ausarbeitung des Berichtes ermoglichten und unter
stützten. 

Separatdruck aus •Wasser· und Energiewirtochaft•, Nr. 3, 1958, Zllrich 
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