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Vierter internationaler Kongrel3
fiir Bodenmechanik und Fundationstechnik,
London 1957

Quatriecme Congres international de la mécanique des sols
et de la technique des fondations
Londres 1957

Bericht iiber die Tagung in London

Von Dr. A. von Moos, Prisident der Schweiz. Gesellschaft fiir Bodenmechanik und Fundationstechnik, Zirich

Allgemeines und Beschliisse des Executiv-Committee

Vom 12. bis 21. August 1957 fand in London der
IV.Internationale Kongre fiir Bodenmechanik und
Fundationstechnik statt, der von iiber 1200 Teilnehmern
aus 41 Lindern, darunter 37 Schweizern und Schwei-
zerinnen, besucht wurde. Er6flnungs- und SchluBsitzung
wie auch die neun technischen Sitzungen, wurden in den
schonen Riumen der Institution of Civil Engineers an
der Great George Street, in der Nihe des Parlamentes,
durchgefiihrt. Die Tagung wurde unterbrochen durch
zwel offizielle Empfinge in der Tate Galery und im
Hurlingham Club an der Themse, zwei halbtigige Exkur-
sioneninLaboratorien und auf Baustellen und durch einen
Ausflug nach Folkestone zum Besuch der berithmten
Warren-Rutschungen an der Kiiste. Fiir die Damen war
ein abwechslungsreiches Sonderprogramm vorbereitet
worden. Die Tagung wurde beendet mit einem feierlichen
SchluBBbankett im Grosvenor House, dem sich noch
mehreretechnische Exkursionen, so nach East Angliaund
nach Schottland, anschlossen.

Die Geschifte des Exekutivkomitees wurden in zwei
Sitzungen erledigt. Zu den 26 nationalen Gesellschaften,
die am letzten Kongrel3 in der Schweiz 1953 die Inter-
nationale Gesellschaft bildeten, sind seither vier neue
hinzugekommen (China, Kolumbien, Irland und Siid-
Rhodesien), am Kongrel selbst wurden neu die Sowjet-
union und Mexiko aufgenommen. Vor dem Kongrel3
umfalite die Gesellschaft 2525 Einzelmitglieder, davon
macht die Schweizerische Gesellschaft rund !/;, aus.
Nach Vornahme einiger Statuteninderungen wurden
drei Kommissionen gewihlt, die sich bis zum nichsten
Kongref3 folgenden Fragen widmen sollten:

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

Anstelle des zuriicktretenden Prisidenten, Prof.
K. Terzaghi, Cambridge, USA, der zum lebenslinglichen
Ehrenprisidenten der Gesellschaft ernannt wurde,
wihlte das Exekutivkomitee Prof. A. W. Skempton,
London. Als Vizeprisidenten wurden ernannt: G. T.
Aitchison, Melbourne; A. J. L. Bolognesi, Buenos
Aires; Prof. J. E. Jennings, Johannesburg; R. F. Legget,
Ottawa; A. Mayer, Paris; K. L. Rao, New Delhi.

Als Generalsekretir wurde Mr. A. Banister, London,
bestitigt.

Der nichste Kongrel3 findet 1961 in Paris, der tbet-
nichste 1965 in Ottawa statt,

Der Kongref3, der von den englischen Kollegen grof3-
ziigig organisiert worden war, hat erneut gezeigt, dal}
das Gebiet der Bodenmechanik und Fundationstechnik
ein weites Interesse gefunden hat und dal3 eine grofle
Anzahl, namentlichauch junger Leute, sich intensiv damit
beschiftigt. Bezeichnend mag die aus amerikanischen
Quellen stammende Feststellung sein, daf3 die Zahl der
Laboratorien sich von 1948 bis 1957 von 400 auf 5000
erhoht habe.

In seiner Erofinungsansprache und seinen Diskus-
sionsbeitrigen warnte aber Terzaghi immer wieder vor
der einseitigen Laboratoriumsbetrachtung. Er wies auch
darauf hin, daB3 die Arbeit an und mit dem Baugrund
nicht nur eine Wissenschaft, sondern eine Kunst dar-
stelle, die man nur durch lange Erfahrung unter Beriick-
sichtigung von Bodenmechanik und Geologie erwerben
kénne und dafl dazu der stindige Kontakt mit dem
Boden, die intensive Verfolgung der Bauten gehore. Man
miisse, wie Theodor Roosevelt einst von Staatsminnern
erwihnt habe, lernen, mit den Hiiften (the hip) und nicht
mit dem Kopf zu denken, d.h. eine auf langen theoreti-
schen und praktischen Erfahrungen basierende Intuition
walten zu lassen.



Les propriétés fondamentales des sols et leur mesure (Div. 1a)

Par E. Recordon, ing. EPUL, Lausanne

Les communications écrites, présentées avant le con-
gres dans les deux premiers volumes des comptes rendus
ont été commentées dans le rapport général de M. Rosen-
quist, professeur de sédimentologie et de géotechnique a
I’Université d’Oslo. La trés grande diversité des sujets
traités dans la division a obligé M. Rosenquista demander
a I’un de ses collaborateurs, M. Janbu, d’examiner tous
les travaux ayanttrait a la résistance au cisaillement. Nous
pouvons répartir en cinq groupes les 30 communications
présentées:

1° Huit études sont des descriptions d’une région et d’un sol
particulier avec énumération des propriétés géotech-
niques de ce sol.

Sous ce titre figurent par exemple: I’étude de sols
silteux ou limoneux d’Argentine et d’Israél; 1’étude des
argiles latéritiques d’une région de I’Afrique équatoriale
frangaise, d’un certain type d’argile et de tourbe du Ca-
nada, des argiles et des craies de la région londonienne.

Ces études constituent une documentation utile pour
tous ceux qui ont a s’occuper de sols semblables, mais
leur caractere descriptif ne suggeére pas de sujets de dis-
cussion.

2° Sept communications traitent chacune d’une propriésé
particulitre des sols argilens.

Par exemple: leurs déformations élastiques et struc-
turelles, la sensibilité et la perméabilité des argiles re-
maniées, 1’électro-osmose, ’effet de la salinité sur les
autres caractéristiques des argiles. Ces diverses études
abordent des sujets trés spéciaux qu’il est impossible de
résumer dans le cadre de cet exposé.

3° Dans un troisieme groupe, on trouve la description de
buit appareillages pour la mesure d’une caractéristique d’un
sol.

Ce sont par exemple: la description du carottier a fente
et d’un appareil 2 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 ’eau dans les sols,
leur porosité, la pression de gonflement et de retrait des
sols argileux.

4° Les études concernant les sols gelés constituent le quatriéme
groupe.

Deux auteurs russes ont étudié les propriétés méca-
niques de ces sols, en particulier leur résistanceau cisaille-
ment, leur compressibilité et leur déformabilité.

Deux auteurs francgais ont étudié la migration de ’eau
dans les sols soumis a4 un gradient de température. Ils
apportent ainsi une contribution intéressante a 1’étude du
mouvement de 1’eau en période de gel dans les sols saturés
ou non.

Enfin, deux Suédois décrivent deux types d’appareils
permettant de mesurer la profondeur de pénétration du
gel. La connaissance de cette profondeur de pénétration
est nécessaire pour le dimensionnement de I’épaisseur de
la fondation des routes en matériaux non gélifs. L’Union

suisse des professionnels de la route a également mis au
point des appareils de ce genre.

5° Nous signalerons dans un cinquiéme groupe deux
communications d’un caractére particulier:

MM. Cambefort et Caron, ingénieurs a Paris, pré-
sentent une étude sur le délavage des gels de silicate de soude qui
sont utilisés comme matériaux d’étanchement, spéciale-
ment en cas de sable fin. Ils donnent des indications pré-
cises sur le type de gel et de réactifsa utiliser pour ce genre
de travaux ainsi que la description d’une série d’essais de
laboratoire exécutés sur des échantillons étanchés au
silicate de soude et que I’on a soumis 4 un courant de
délavage. Les auteurs montrent que la perméabilité n’aug-
mente que pour certains réactifs. Cette étude de laboratoire
a été utilisée pour les travaux d’étanchement de la digue
du Lac Noir qui aprés dix ans est restée parfaitement
étanche.

La communication de M. Wagner, ingénieur au
bureau de réclamation des Etats-Unis, présente le syszéme
uniforme de classification des sols. Ce systéme a été adopté
depuis 1952, par deux organismes importants aux Etats-
Unis; sa simplicité lui donne une grande clarté. Les sols
sont répartis en 15 catégories d’aprés la grosseur des
éléments qui les constituent. Le classement d’un sol peut
se faire sur la base d’essais de laboratoire (granulométrie,
plasticité, etc.) ou a ’aide d’essais trés simples d’identi-
fication sur le chantier. L’intérét de cette communication
réside surtout dans le fait que c’est une tentative pour uni-
formiser le langage des géotechniciens. Il est a souhaiter
que ce travail d’uniformisation de la terminologie et des
méthodes d’essais des sols soit poursuivi. Jusqu’a main-
tenant, les efforts ont été dirigés plutot vers le perfection-
nement des systémes existants, chaque auteur proposant
des améliorations par rapport a ses prédécesseurs. Mais
la géotechnique semble avoir atteint suffisamment de
maturité pour que ’on puisse maintenant choisir parmi
tous ces systémes les plus productifs.

L’examen des communications écrites présentées
avant le congres suggere les remarques suivantes:

1° Le comportement des sols argileux est encore mal
connu et continue a préoccuper de nombreux chercheurs.
Il semble que les études effectuées jusqu’ici n’utilisent pas
suffisamment d’autres sciences telles que la physique, la
minéralogie, la géologie. De plus, le comportement de
I’eau dans les sols argileux est encore insuffisamment
connu, de méme que son influence sur des phénomenes
tels que le fluage et la résistance au cisaillement.

2° Le probléme du gel, qui joue un role trés important
chez nous, préoccupe également beaucoup les géotech-
niciens d’autres pays, en particulier les Nordiques. Cer-
tains progrés ont été réalisés en ce qui concerne le com-
portement mécanique des sols gelés et le mouvement de
I’eau dans ces sols. Toutefois, les progrées sont moins im-
portants dansledomaine du mécanisme de formationdela
glace et des conditions nécessaires et suffisantes a cette
formation.



3° Les appareils de mesure se perfectionnent et I’on
constate des tentatives de plus en plus nombreuses d’utili-
sation d’appareils 2 rayonnements nucléaires et autres,
pour la mesure des caractéristiques de la compacité 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 efficacité.

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 role de I’eau dans les
sols. Il soulignait bien, par cette proposition, que I’eau, si
elle avait été un des corps élémentaires des anciens, était
aussi le corps qui posait le plus de problémes aux géo-
techniciens modernes. M. Rosenquist désirait que I’on
discute de ’influence de I’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 tentérent d’éclaircir ces pro-
blémes ne purent malheureusement pas satisfaire entiére-
mentles espoirs du rapporteur général : on en reste actuelle-
ment a ’idée que dans les argiles ’eau se comporte de deux
fagons différentes. Une partie est adsorbée, elle est attachée
aux grains sous forme d’une pellicule fine, c’est I’«eau
solide ». L’autre partie est ’eau qui se meut entre les
grains, c’est ’«eau normale». La présence de 1’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 pointde 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 I’argile.

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

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

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

Le prochain congres se tiendra a Paris en 1961 si les
circonstances le permettent, et il est intéressant d’ap-
prendre que des propositions sont faites pour organiser
le travaild’étude en vue de ce congrés. Dansle pays organi-
sateur, on envisage de grouper lesingénieurs s’intéressant
a certains problemes et de présenter au congtres le fruit de
ce travail en commun. Des correspondants étrangers
pourront probablement aussi participer aux travaux de
ces groupements. Il est probable qu’une telle formule per-
mettra d’augmenter 1’unité de recherche et de se rappro-
cher de certains objectifs définis a I’avance. Souhaitons
qu’une telle tentative puisse étre faite et qu’elle soit cou-
ronnée de succes!

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 1957 15 Beitrige enthalten. Das Thema « Me-
chanische Eigenschaften» 143t einen weiten Spielraum.
So ist denn auch von so anspruchsvollen Titeln wie
«Eine allgemeine Theorie der Bodenmechanik» (1b/7)t
bis zur Darstellung von Resultaten aus Laboratoriums-
untersuchungen fiir 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: Die
Scherfestigkeit.

Von den fiinfzehn Beitrigen behandeln acht Scher-
festigkeitsprobleme. Eine weitere groBere Anzahl von
Autoren befaBt sich mit der Zusammendriickbarkeit der
Boden. 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
umreien konnte.

! Nummer des Beitrages in den Proceedings.

Die am meisten gestellte Frage nach dem Kongre$3
1957 wird nun lauten, ob und welche Resultate hervor-
getreten sind, die die Arbeit derjenigen zu erleichtern oder
neu auszurichten vermdégen, die sich mit dem Boden als
Baustoff oder Baugrund zu befassen haben. Hierzu sind
auch die Ergebnisse zu rechnen, welche die beratende
Titigkeit der Laboratorien betreffen. Die experimentelle
Basis der Arbeiten bringt es naturgemal mit sich, daB fiir
die Division 1b vor allem der zweite Wegin Frage kommt.
Dies gilt ebenfalls fiir die noch anhand von Versuchen zu
untermauernden Theorien. Fiir den Praktiker werden in
erster Linie die zusammengetragenen Scherfestigkeits-
daten aus Versuchenvon Interesse sein (Beitrige 1b/5 von
Fukuoka, Japan, und 1b/13 von Schultze, Deutschland).

Einen solchen Hinweis geben, heiBt aber auch gleich-
zeitig vor einer einfachen Ubertragung derartiger Ver-
suchsresultate auf «ihnliche» Materialien warnen. Dazu
gibt Jakobson, Schweden, in seinem Beitrag 1b/18 ein
sehr instruktives Beispiel. Einen weiteren Hinweis darauf
wird man wohl auch in scheinbaren Widerspriichen
zwischen den Beitrigen 1b/8 von Jakobson und 1b/10
von Peltier (Frankreich) zu erblicken haben.



In seinem Bericht macht der Berichterstatter fiir die
Division 1b, Dr. N. Janbu, Norwegen, iiber die Schet-
festigkeit u.a. folgende grundlegende Bemerkungen:
Noch nicht vollig abgeklirt ist die Frage, welche Ver-
suchsmethodiken und die daraus ermittelten Scherfestig-
keitsparameter fiir bestimmte Fille anzuwenden sind. Es
hat sich in letzter Zeit mehr und mehr eingebiirgert, die
Scherfestigkeit durch effektive Spannungen auszudriik-
ken, was natiirlich die Kenntnis der Porenwasserspan-
nungen voraussetzt. Leider fehlt diese gerade fiir die
wirtschaftlichsten Versuche, wie einfacher Druckversuch
und Vane-Test, vollkommen, so dal} die so gewonnenen
Daten nur beschrinkt verwendbar sind. In der experimen-
tellen Bestimmung im Labor und im Felde und in der
rechnerischen Vorhersage der Porenwasserspannungen
sind bedeutende Fortschritte gemacht worden. Aber
hauptsichlich in bezug auf den letzteren Punkt bleibt
noch viel zu tun, da die Porenwasserspannungskoeffizien-
ten keine Materialkonstanten sind.

Es kann daher auch fiir uns kein Zweifel daran be-
stehen, daf3 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 konnen uns dariiber Aufschluf3
geben, mit welchen Mitteln die Bodenmechanik die
Natur am besten zu erfassen vermag. Die damit ver-
bundenen Aufwendungen dirften sich in Form ratio-
neller Entwiirfe bezahlt machen.

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

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

«Triaxiale Scherversuche, bei demen der effektive Seitendrack
konstant gebalten wird.»

Die Autoren beschreiben eine spezielle Art, triaxiale
Scherversuche auszufiithren, bei der die Porenwasserspan-
nungen gemessen werden, damit der allseitige Druck in
der Versuchszelle g, so reguliert werden kann, dafB3 der
Wert des effektiven Seitendruckes ¢’y = (04-Porenwas-
serpannung #) konstant bleibt.

Der AnlalB3 zu dieser Arbeit war u.a. die Diskussion
iber die Bruchkriterien fiir die Proben bei triaxialen

Scherversuchen. Je nach dem, welches der beiden
Bruchkriterien

’

1
o max. oder (0,—0;) max.
3

angewendet wird, ergeben sich unterschiedliche Werte
fir die Scherfestigkeitsparameter ¢ und .

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

o,

Punkte identisch sind.

max. und (0,—03;) max.

oy

Die Methode liefert gegentiber der herkémmlichen
Art, triaxiale Scherversuche auszufithren mit dem

Kriterium (o,—-03) max. i. A. kleinere Werte von ¢’ (bis
zu 30 9, kleiner).

Beitrag 1b/11 von M. Rocha, Lissabon, tiber

«Die Miglichkeit, erdbanmechanische Probleme mit Hilfe von
Modellen zu lisen.»

Der Autor leitet zunichst Ahnlichkeitsbedingungen
ab, die im Modell erfiillt sein miissen. Wichtig ist jedoch
eigentlich die Anregung, in der Praxis erdbaumechani-
scher Untersuchungen in vermehrtem Maf3 von Modell-
versuchen Gebrauch zu machen. Dem Zweifel, ob ange-
sichts der Tatsache selbst in kiinstlichen Schiittungen
immerfort variierender Bodeneigenschaften Modellver-
suche tiberhaupt sinnvoll sein konnen, hilt Rocha mit
Recht die notwendigerweise stark vereinfachenden
Annahmenallerbekannten Berechnungsverfahren gegen-
iber. Gerade die Krisis, in der sich heute die Erdbau-
mechanik aus mangelnder Kenntnis des wirklichen Ver-
haltens unserer Bauwerke in Natur befindet, kénnte
durch die Einbeziehung modellversuchstechnischer Lo-
sungen Uberwunden werden, wobei der Modellversuch
die gegebene Erginzung der analytischen Berechnungs-
methoden wire.

Die Erkenntnis tiber das mechanische Verhalten der
Boden ist keineswegs abgeschlossen, sondern es ist noch
Arbeit zu leisten. Da neue Arbeit aber auch neue Resultate
bringenwird, darf man sich, wie Dr. Janbubetonte,auch
noch auf den nichsten Kongtref freuen.

Technik der Felduntersuchungen und der Probenentnahme (Div. 2)

Von Dz. A. von Moos, Beratender Geologe, Ziirich

Fiir dieses Thema wurden neun Arbeiten vertffent-
licht und der General Reporter, Prof. Vargas, So Paolo,
fithrt in seinem Bericht aus, daB} seit dem Ziircher Kon-
greB3 1953 keine fundamentalen Entwicklungen in dieser
Richtung bekanntgeworden sind. Auf dem Gebiete der
Probenentnahme ist noch immer die Arbeit von M. J.
Hvorslev tiber Subsurface Exploration and Sampling [1]
malgebend, in welcher die grundlegenden Angaben ent-
halten sind. Trotzdem geht es in den verschiedenen Lin-
dern unterschiedlich rasch, bis die Probenentnahme-

6

technik sich den neueren Anforderungen angepafit hat.
Dank der Initiative von Herrn J. Huder, VAWE, Ziirich,
verfiigen in der Schweiz seit kurzem einige Sondier-
firmen iiber Entnahmegerite nach dem Kolbenprinzip,
mit welchem nun auch in den weichen und z.T. sehr
weichen Boden (Seeschlamm, Seekreide) einwandfreie,
ungestorte Proben entnommen werden kénnen.
Serotaund Jennings, England (Div.2/8, Vol.1, p. 245)
beschreiben drei Entnahmegerite. Das erste beruht auf
dem von Bishop (1948) und Kahl (1948) entwickelten



Prinzip bei der Entnahme von Sandproben, die besonders
schwierig zu entnehmen sind, an die Unterfliche der
Probe durch eine diinne Leitung ein Luftpolster zu brin-
gen. Dieses hilt beim Riickzug die Probe zusammen und
gestattet, Raumgewicht, Wassergehalt und Porositit der-
selben einwandfrei zu bestimmen (Abb. 1). Das zweite be-
schriebene Entnahmerohr ist fiir sehr weiche Materialien
gedacht und ist dreiteilig, so daB3 die meist gestorten Enden
der Proben entfernt werden kénnen und trotzdem geni-

Rod release
mechanism
Air
Abb. 1. Probeentnahmege-
rit fir Sand mit Luftzufuhr
wr nach Serota und Jennings

gend Material fiir die Versuche verbleibt. Endlich be-
schreibt er noch einen auf dem Kolbenprinzip entwickel-
ten Entnahmezylinder, der fir alle Boden die besten
Proben gegeben hat.

Wegen der Schwierigkeit der Entnahme ungestorter
Bodenproben und auch des Preises von Bohrungen und
Probenentnahmen werden in aller Welt in vermehrtem
MaBe Penetrationsversuche durchgefiihrt.

Die statischen Penetrationsversuche sind namentlich
in Gebieten mit relativ weichen Béden verbreitet, die
dynamischen eignen sich nur fiir die hirter gelagerten
Boden.

Eine spezielle Form der dynamischen Rammsondie-
rung ist der von der Raymond Pile Co., New York, einge-
fihrte Standard Penetration Test. Er besteht aus einem
Probeentnahmezylinder von 55,1 cm Linge, 5,08 cm
Durchmesser, der im Bohrloch mittels eines Bidrs von
63,6 kg Gewicht von der Bohrlochsohle in den Unter-
grund geschlagen wird. Dabei wird die Anzahl Schlige fiir
die Eindringung von einer Tiefe von -0,15 bis 0,45 m ab
Sohle gezihlt. Diese Schlagzahl wird beniitzt, um eine
Ubersicht iiber die Zonen verschiedener Hirte zu erhal-
ten. Terzaghi und Peck [2] und Peck, Hanson und
Thurnburn [3] geben fiir sandige Boden Tabellen fiir die
zuldssige 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 fur Kies, versuchen die Entnahmezylinder durch
einen formihnlichen Vollzylinder mit Kegelspitze zu

ersetzen und kommen zu dhnlichen Resultaten wie fiir
Sand bzw. den urspriinglichen Hohlzylinder. Sie stellen
aber fest, da} die auf Grund der Diagramme von Peck,
Hansen und Thurnburn ermittelten zuldssigen Boden-
pressungen relativ gering sind und erhoht werden
konnten (Abb. 2). )

Nach den Untersuchungen von Machado und Magal-
haes iiber zahlreiche untersuchte Fille in Brasilien ergibt
sich, daB3 der Standard Penetration Test lediglich angibt,
daB, je groBer die Schlagzahl pro Eindringungseinheit
ist, desto groBer die zulissige Bodenpressung sei. Dort
wo keine Schlagzahlen eintreten, ist aber die vorgeschla-
gene zulissige Bodenpressung auBlerordentlich konser-
vativ, d. h. kann meist erhéht werden.

In der Diskussion wies Florentin, Frankreich, auf
einen Fall in einem Caisson mit Grundbruch hin, in
welchem die Bodenpressung mit Hilfe des Standard
Penetration Tests ermittelt werden sollte. Die angewandte
Bodenpressung war dann wesentlich groBer, als auf
Grund des oben erwihnten Diagramms gestattet worden
wire, ohne daf} Setzungen festgestellt wurden. Nachdem
auch von anderer Seite etwelche Zweifel an der Methode
gedullert wurden, wies im SchluBwort Terzaghi darauf
hin, daB der Standard Penetration Test eben im Prinzip
vor allem die Zonen verschiedener Hirten angeben soll
und dal man dann auf Grund der schwichsten Zone
dimensionieren miisse.

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

(a)

(b)

©Oiher detalls os Raymond toal above

T S ———
== h = 1 -
! Lt ! ] 0 e
[N 1 n
' o —
h--——&:_--__J‘ —————————————————— O l .
) F— s el
7/4

Abb. 2 oben: Original- Standard - Penetrationszylinder nach
Raymond, d. h. ein Probeentnahmezylinder

unten: Das vereinfachte Gerit, d. h. ein Rammgestinge
mit kegelf6rmiger Spitze

gefithrt wurden. Dabei benutzte er bei den letztern die
verrohrte schwere Rammsonde von Brunner, Ziirich |4],
und die mittlere von Stump, Ziirich [5], als unverrohrte
die schwere von Maag, Luzern, die mittlere der Versuchs-
anstalt fiir Wasserbau und Erdbau an der ETH, Ziirich
[6], und den leichten Kiinzelstab (Abb. 3).

Die statischen Versuche, die fiir statische Probleme
die einwandfreiesten Resultate ergeben, eignen sich nur
fir weiche Béden und erfordern einen relativ groBen

7
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Aufwand. Rammsondierungen mit Verrohrung eignen
sich vor allem in bindigen, auch in organischen Boden,
da damitdie Seitenreibung ausgeschaltet wird. Die unvet-
rohrte Rammsonde ist vor allem giinstig fir kiesige,
sandigeundsiltige Boden, d. h. dort, wo die Seitenreibung
klein bleibt. Es werden einige Angaben iiber den Vet-
gleich zwischen den dynamischen und den statischen
Resultaten ermoglicht, doch ist diese Frage noch zu
wenig genau untersucht (Abb. 4).

Nach meiner personlichen Auffassung sollten die
Rammsondierungen vor allem als Orientierung iiber die
Verteilung der verschieden hart gelagerten Schichten
benutzt werden, wobei ihr relativ kleiner Preis uns ge-
stattet, eine GroBzahl von Versuchen durchzufiihren. Die
zahlenmiBigen Angaben konnen dann anhand von
Proben aus nachtriglich an der geeigneten Stelle abge-
teuften Schliisselbohrungen gezogen werden. Die Inter-
pretation von unverrohrten Rammsondierungen er-
heischt wegen der moglichen Summation von Spitzen-
widerstand und Mantelreibung besondere Vorsicht [7].

Haefeli | Fehlmann, Schweiz, Div. 2[4, Vol. I, 225,
geben erste Grundlagen fiir die Auswertung von Bela-
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Abb. 3. Die von Schultze/
Knausenberger verwendeten
Gerite
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)
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casing
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stungsversuchen auf an Rammsonden montierten Spezial-
spitzen, die gestatten sollen, den Zusammendriickungs-
modul in verschiedenen Tiefen in situ zu bestimmen, eine
Methode, die sehr groBle Vorteile in sich birgt, die aber
noch weiter ausgebaut werden mup.

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

Cambefort, Frankreich (Div. 2/1, Vol. I, p. 213), be-
schreibt eine Methode der kontinuierlichen Bestimmung
der Porositit von Sanden im Bohrloch mit Hilfe elek-
trischer Widerstandsmessungen, #hnlich wie das bei
Olbohrungen nach dem Schlumbergerverfahren iiblich
1st.

Rocha, Nascimento und de Castro, Portugal (Div. 2/7,
Vol. I, p. 241) geben andererseits Versuchsresultate tiber
zeitlich kontinuierliche Bestimmung des Wassergehaltes
im Boden mit Hilfe hygrometrischer Zellen, in welchen
eine Saite montiert ist, deren Linge je nach Feuchtigkeit
variiert und mit Hilfe von Schwingungen gemessen wird.

25 Bt ows per 20 cm Penetra on
700 750 50 700
Resistance

Dynamic Penetration Test (8runner)

T=0rganic Sand 7=43%, E=19p kglem?
Ir-Soft Mud n-54%, E-1¥pkglem?,C I-28%

T~Very Compressible Peat 1.-91%, E=Sphgfem?
T-0rganic Sand n-43 %, E-25pkgfem?2
I~ Sand with some 6ravel T.-36%, E=114xpkgleme, R 0 =104 %o

II-Silty Fine Sond n=47%, E=47xpkg|cm @
T1=S8of't Mud =73%, E=Txpkglem?, € I-59 %
17/

Abb. 4. Vergleich der Resultate verschiedener Methoden und Geriite an ein und derselben Stelle mit Schliisselbohrung



Vondenzahlreichen Versucheninden 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 Empfinger enthilt, bis
in etwa 30 cm Tiefe bzw. mit zwei Rohren bis in finf 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,
I1l., entwickeltes Gerit hin, mit dem man im Bohrtloch
mitHilfe eines durch Einpressen von Luft dehnbaren drei-
geteilten Zylinders den Plastizitits- und Elastizitits-
modul bestimmen kann, eine Weiterentwicklung einer
Methode, die schon von Koégler u.a. aufgegriffen wurde,

die bis heute aber meist an technischen Schwierigkeiten
gescheitert ist.

[1] Hvorslev M. J.: Subsutface 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] Siump S.: Aus der Praxis der Rammsondierung. SBZ, Bd.
128, S. 128.

[S5] Stump S.: A method for determining the resistance of the
subsoil by driving. Proc. II. Int. Conf. Soil Mech., Rotter-
dam, Vol. IT], p. 212, 1948,

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

[7] Stump S.: Proc. I11. Int. Conf. Soil Mech. Found. Eng.,
Vol. I1I, p. 148, 1953 (Discussion).

Les Fondations en général (Section IIIa)

(pieux non compris)

Par H. de Cérenville, ing., Lausanne

Ce trés vaste chapitre occupe a peu prés le quart des
communications faites au congres. Il n’est donc possible
d’exposer ici, trés sommairement, que quelques-uns des
sujets a ’ordre du jour.

10 La valenr admissible des tassements différentiels a été
étudiée par quelques auteurs, notamment par M. Polshin,
de Moscou, qui donne les chiffres suivants, en %[y, de la
longueur ou de la portée:

Ossature revétue de brique.

0,5-1,009/,,

Ossature acier ou béton armé . 2% 00
Constructions ou les tassements différentiels
n’introduisent pas d’efforts secondaires .

Bitiments en brique a plusieurs étages:

LH<3 0,3-0,4°/40
LH>5 0,5-0,7% 09
Usines a I’étage S Al 19/40
Pente des chemins de roulemcnt des ponts

roulants: max. > IR 3% 0
Inclinaison des constructions hautes et

rigides: cheminées, réservoirs, tours, silos,

sous leffet de la combinaison de charges la

plus défavorable . 4% 49
Selon M. Jacob Feld, de New York ona pour:

Ossatures en béton ou en acier . 4900
et selon M. Sowers, U.S.A., plus nuancé:

Ossatures en acier, avec tassements rapides 2%00
Ossatures en béton armé, avec tassements

rapides 2,5% 00

en admettant des valeurs plus clevces si le
tassement est lent.

20 Llimportance de I’hétérogénéité du sous-sol a été sou-
lignée a 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 contrdle du sol a été fait par des essais de
pénétration au coéne. La conclusion est que I’hétérogé-
néité du sol a une plus grande importance pour les petites
fondations que pour les grandes. Pour ces derniéres, les
tassements différentiels ne dépasseront vraisemblable-
ment pas 25 9%, du tassement maximum.

Au sujet des essais de pénétration comme moyen de
mesure de ’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 a Pinterprétation des essais de pénétration, le
prof. Kérisel de Paris a fait observer que la valeur N,
obtenue par les essais doit étre diminuée d’autant plus
que la fondation est grande et que le milieu est serré ou
compact.

Voici les valeurs N, qu’il a trouvées lors d’un essai
sur modele dans le sable:

Profondeur 5 10 20 40 60 80 mm
0,50 m 600 430 330 240 160 97
1,00 m 180 130 98

MM. Bjerrum et Overland ont donné un exemple du
danger de I’hétérogénéité a propos de la rupture locale
de la fondation d’une citerne de 6000 m® en Norvege,
fondée sur une argile tendre dont la résistance au cisaille-
ment était de 5 t/m? d’un coté et de 3 t/m? de I’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 4 une rupture géné-
rale sous la citerne entiére. A la suite de cet accident, on a
utilisé une nouvelle méthode de montage pour les citernes
fondées sur les argiles, de maniére a obtenir une consoli-
dation pendant la période de montage déja. Les tdles sont



soudées a partir d’une plate-forme flottant sur I’eau a
Pintérieur de la citerne, qu’on éléve au fur et a mesure de
I’avancement. Il n’y a plus d’accidents depuis ’adoption
de ce procédé malgré des tassements de 50 a 100 cm.

30 L'analyse des tassements et des gonflements est toujours
a Pordre du jour ainsi qu’en témoigne, entre autres,
I’étude statistique du prof. Nichiporovich sur les tasse-
ments des grandes constructions hydrauliquesen U.R.S.S.
I1trouve que les tassements finaux S, sont dus en majeure
partie au gonflement du sol pendant la période d’excava-
tion. Leur grandeur est déterminée par I’épaisseur de la
couche sujette a gonflement. L’évolution des tassements
dans le temps, qui est plus rapide que ne I’indique le
calcul, peut étre estimée par la formule:

St = S, (1-e—4), ou ¢ = temps, et 4 = coefficient

dépendant du rapport entre I’épaisseur de la couche

compressible /7 et la largeur de la fondation B, comme
suit:

H|B =

d=

01 03 05 1 3
24 1,1 0,8 0,55 0,5

MM. Baracos et Bozozuk nous renseignent sur les
affaissements et gonflements saisonniers des argiles au
Canada en relation notamment avec la présence de végé-
tation. Les gonflements sont maxima au moment de la
fonte des neiges et les affaissements de mai a aott au
moment de la demande d’eau de la végétation. Les
affaissements autour des arbres sont particulierement
élevés et peuvent atteindre 10 et méme 30 cm.

D A une

I ans distance de
axe de 1, b

Parbre » hauteur
de Parbre
Affaissements en surface . . 9 cm 5 cm
Affaissement a 2,50 m de profondeur. 5cm  2,5cm
Affaissement 2 4,00 m de profondeur. 2cm 0,7 cm

Sur ce méme sujet, la communication de MM. Salas
et Serratosa a parlé du gonflement des argiles qui se pro-
duit en Argentine sous les bitiments quand I’évaporation
supetficielle est plus forte que les précipitations. Le sol
sous le centre de ’immeuble, non soumis a ’effet de
I’évaporation, se met a gonfler. Les sols sujets a ce type
de gonflement ont une limite de retrait inférieure a 10 ou
129,.

L’effondrement d e la structure de sables limoneux et
du leess sous Peffet de I’eau et des inondations est un dan-
ger fréquent en Afrique du Sud et en U.R.S.S. Dans ce
dernier pays, on évite ce danger par une compaction du
leess, soit par damage, soit au moyen de pieux en lcess
stabilisé et damé a la teneur en eau optimum dans des
trous forés avec un mouton pointu ou au moyen d’une
chaine d’explosifs suspendue dans un forage de 60 mm.

4° Moment de renversement des fondations isolées de pylénes.

Les résultats d’essais exécutés par la S.N.C.F. ont été
présentés par M. Lazare. Il s’agissait de mesures du déver-
sement a de pylénes en fonction du moment renversant
TH ou T = effort horizontal a la hauteur /. Les fonda-
tions étaient cylindriques de @ 55 a 100 cm ou parallé-
lipipédiques de 0,7 x1,1 ma 1,0x1,5 m, de profondeur
D =12 3 m. Deux formules sont proposées pour la

10

valeur du moment de renversement limite 7/, La

formule B se présente comme suit:

THumenkgm:pg'Df & 5.+ 10000
H+D—73¥

im*

ou p = coefficient variant entre 5 et 12 selon la configura-
tion du terrain, les sens du tirage et la distance aux voies;
B =largeur de la fondation et D = profondeur de la fon-
dation en metres.

’

D, =D-0,15m - 2 ou D' = épaisseur de mort terrain,

C’est-a-dire de terrain superficiel sans cohésion.

On note que la nature du sol n’intervient pas dans
la résistance. 82%, des essais ont donné un angle dedévet-
sement a de moins de 17" (5/,) pour un moment de
renversement 7//3 qui est le moment admissible adopté
parla S.N.C.F.

5° La 7é partition des pressions sur le sol dans les radiers a
soulevé beaucoup d’intérét. Le prof. E. de Beer en
Belgique trouve que, dans les fondations allongées a
forte rigidité, la distribution transversale des pressions
n’est pas du tout uniforme, mais que, néanmoins, pour
les radiers dont le rapport des cotés est inférieur a 15,
Ieffet de la répartition transversale sur la répartition
longitudinale peut étre négligé.

Dans I’étude du Dt Grasshoff en Allemagne sur I'in-
fluence de la rigidité de la superstructure des bitiments
sur la répartition des pressions et sur les moments fléchis-
sant dans un radier, on constate que plus le sol est rigide,
plus la concentration des pressions dans les bords est
forte. Les colonnes articulées 4 la base donnent aussi une
pression plus élevée dans les bords. La meilleure com-
pensation des moments fléchissant dans le radier se
présente lorsque la superstructure est rigide et que les
colonnes sont encastrées a la base.

A ce sujet, Jacob Feld aux U.S.A. a relevé que I’hypo-
theése d’une répartition uniforme sous les radiers est a la
fois économique et siire, et il a fait remarquer qu’avec une
pression non uniforme, il faut augmenter la dimension
du radier si on limite les contraintes admissibles a une
valeur donnée. Concernant la rigidité de la construction,
il a attiré ’attention sur le fait qu’elle augmente la charge
sur les colonnes extérieures, ce qui peut étre dangereux.

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

7° Les définitions du coefficient de sécurité ont, une fois
encore, été I’objet de vives discussions. En voici un
exemple d’origine suédoise: le coefficient de sécurité est
le rapport entre la valeur probable de la résistance et la
valeur nécessaire a I’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 trés imparfaites. La difficulté de tenir
compte des variations du sol et la tendance a schématiser
al’exces restent encore les points les plus faibles de ’étude
des fondations.



Pfihle und Pfahlfundationen am Londoner Erdbaukongress (Div. 3b)
VonU. G. Peter, Ing.,in Firma Losinger & Co. AG, Bern

Die zweckmiBige Anwendung von Pfihlen ist noch
immer eine Kunst, so lautet, in knappester Formulierung,
das Ergebnis der Sitzung, in welcher an der Londoner
Konferenz tiber Pfihle und Pfahlfundationen gesprochen
wurde.

Zu diesem Thema wurden im KongreBbericht 17
ausgezeichnete Beitrige verdffentlicht, welche vom
zustindigen Berichterstatter, Ing. Rutledge, New York,
im Generalrapport zusammengefat und kommentiert
wortden sind.

Fast alle KongreB3beitrige behandeln das gemeinsame
Thema Tragfihigkeit der Pfihle.

Finf Arbeiten sind dem Verhalten von Pfihlen in
sandigem Material gewidmet und befassen sich im
wesentlichen mit:

a) Bestimmung der zu erwartenden Setzungen von
Pfihlen unter Nutzlast, abgeleitet aus der Belastung
von Probepfihlen.

b) Voraussage der Tragfihigkeit von Pfihlen aus Ramm-
sondierungen, insbesondere aus dem dabei ermittelten
Spitzenwiderstand.

¢) Ermittlung von Maatelreibung aus Zugversuchen.

d) Rechnerische Ermittlung der Tragfihigkeit unter
Beriicksichtigung von Spitzenwiderstand und Man-
telreibung nebst Gruppenwirkung, und Erhidrtung
der Theorie durch Modellversuche.

e) Auftreten von ungewodhnlichen Einschniirungen bei
Ortsbetonpfihlen.

Weitere finf Arbeiten behandeln Untersuchungen
und Beschreibungen von Pfihlen und Pfahlfundationen
in tonigem Baugrund, ndmlich

a) Setzungsbeobachtungen an einem ausgefithrten Bau-
werk und entsprechende rechnerische Analysen;

b) Ermittlung der Mantelreibung in tonigen Béden ver-
schiedener Steifigkeit;

c) Probebelastungen und Vergleich der Resultate mit
dem rechnerischen FErgebnis aus verschiedenen
Rammformeln;

d) Beschreibung einer neueren Anwendung von Rei-
bungspfihlen zur Setzungsverminderung in einem
bedeutenden Bauwerk und Resultate bisheriger Et-
gebnisse.

Vier Arbeiten befassen sich mit dem Knicken von sehr
schlanken und langen Pfihlen, insbesondere Rundeisen-
stiben und dhnlichen Profilen, in weichem Ton.

Ein weiterer Beitrag entwickelt eine Theorie zur
Berechnung der Wirkung von kombinierten axialen-,
seitlichen- und Torsionskriften auf Pfihle.

Sodann ist eine interessante Abhandlung tiber Ramm-
formeln sowie ihre vergleichende Anwendung auf aus-
gefithrte Probebelastungen zu erwihnen.

Endlich ist auf eine bemerkenswerte russische Ver-
offentlichung (D. D. Barkan, 36/1) {iber eine ganz neu-
artige und vielversprechende Verwendung von grofien
Vibratoren — insbesondere fiir Rammen und Ziehen von
eisernen Spundwinden -~ hinzuweisen (Abb. 1).

Grundsitzlich scheint sich allmihlich die Erkenntnis
durchzusetzen, daf} eine Pfahlfundation nicht allein auf
Grund von Ramm- oder andern empirischen Formeln
oder bestenfalls nach Vornahme einer kurzfristigen
Belastungsprobe an einem Einzelpfahl erstellt werden
datf. Vielmehr sind vorerst unbedingt moglichst ausge-
dehnte Sondierungen des Baugrundes vorzunehmen, um
sich Rechenschaft dariiber geben zu kénnen, wie sich der
Boden zusammensetzt und um festzulegen, auf welche
geniigend tragfihige Schicht die Pfihle abgestellt wer-
den konnen, damit eine gewiinschte Tragkraft dauernd
erhalten bleibt. Dazu gehort selbstverstindlich auch die
Erkundung des Baugrundes unterhalb der tragenden
Schicht, um allfillige Setzungen zu verhindern oder
abschitzen zu kénnen.

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

Als Mittel dazu dienen vor allem Bohrungen; in
nichtbindigen Boden werden zusitzlich mit Vorteil auch
Rammsondierungen ausgefithrt. Um lokale, ungleich-
miBige Setzungen zu verhindern, ist es aullerdem sehr
wichtig, daB alle Pfahle einer Pfahlfundation angemessen
und moglichst gleichmiflig in die tragende Schicht
hineingerammt werden. Dabei wird selbstverstindlich
vorausgesetzt, dal} die Ausfihrung gewissenhaft und mit
geeignetem Gerit erfolgt.

Eine weitere grundsitzliche Erkenntnis besteht darin,
dall streng zu unterscheiden ist zwischen Pfihlen in
rolligem und solchen in bindigem Baugrund.

Fiir Pfihle, welche in rolligem, vorwiegend sandigem
Material fundiert sind, zeichnen sich bereits gute Mog-
lichkeiten ab, zuverlissige Aussagen iiber die Tragkraft
zu machen. Die Ermittlung der statischen Tragfihigkeit
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auf rechnerischem Wege verfiigt iiber weitgehend giiltige
Kenntnisse der GroBenordnung von seitlichem Druck,
Reichweite und Richtung der Kraftiibertragung in den
Baugrund. Der Einfluf der PfahlfuBgroBen und der
relativen Dichtigkeit des Sandes ist ebenfalls bekannt.

Bei Pfihlen in bindigem, zonige» Baugrund sind die
Zusammenhinge leider noch nicht so klar und eindeutig
feststellbar.

Die naheliegende Annahme der Abhingigkeit der
Mantelreibung am Pfahlschaft von der Scherfestigkeit
des ungestorten Tones kann nur fir sehr weiche tonige
oder organische Béden mit befriedigender Ubereinstim-
mung nachgewiesen werden. Bei steiferen Tonen wird
man vorldufig weiterhin mit einer mittleren konstanten
Mantelreibung rechnen miissen, welche zwar vom
Pfahlmaterial (Holz, Beton oder Stahl), nicht aber von
der Form (Durchmesser oder Linge) abhingig ist.

Obschon es mit diesem Hilfsmittel méglich ist, die
Tragfihigkeit eines Pfahles in bindigen Béden einiger-
maBen abzuschiitzen, so ist man damit doch noch tiber
das ebenso wichtige Setzungsverhalten unter der Last
im Laufe lingerer Zeitrdume ganz im ungewissen. Aus
finanziellen und praktischen Griinden sind Belastungs-
proben an Probepfahlen und Messungen an ausgefiihrten
Bauwerken auf Pfahlfundationen iiber einen Zeitraum
vonmehreren Monaten oder gar Jahrennur schwer durch-
fithrbar und selten erhiltlich. Daher konnten bis jetzt auch
noch keine schliissigen Angaben Giber die Lastiibertragung
vom Pfahl auf den Tonboden oder iiber die plastische Ver-
formung des Tones bei der Pfahlherstellung und Bela-
stung sowie iiber eine allfillige sekundire Konsolidation
gewonnen werden.

All diese Erscheinungen sind der Praxis lingst unter
dem Sammelbegriff Zeitfaktor bekannt, nachdem bei
zahlreichen Pfahlfundationen in tonigen Boden ganz
unerwartete, langanhaltende und zum Teil auBerordent-
lich groBe Setzungen eintraten. Bis jetzt ist es jedoch
noch nicht gelungen, mit zuverlissigen Methoden dieses
Verhalten zum voraus und mit gentigender Genauigkeit
zu bestimmen, so dal3 auf jeden Fall bei Pfahlfundationen
in tonigem Baugrund eine gewisse Vorsicht angebracht
ist.

Insbesondere muf} bei weichen Tonen oder dhnlichen
Boden das Auftreten der negativen Mantelreibung unbe-
dingt in Rechnung gestellt werden, weil gerade dort die
Zeiteinfliisse sehr groB sein kénnen.

Die in verschiedenen KongreBbeitrigen aufgewor-
fene Frage des Knickens von Pfihlen bezieht sich auf
Spezialfille. Es handelt sich dabei meist um lange,
diinne Stahlprofile, welche durch sehr weichen Ton auf
eine darunter liegende Felsschicht gerammt wurden.
Dabei trat das Knicken erst auf, wenn die normalen
zulissigen Spannungen im Pfahlmaterial Gberschritten
wurden, was natiirlich in jedem Fall unstatthaft und durch
Einhaltung eines iiblichen Sicherheitsfaktors vermeidbar
1st.

Wie dieser knappen Skizzierung des Standes unserer
Kenntnisse tiber das Verhalten von Pfihlen entnommen
werden kann, beschrinken sich die Aussagen bewuBt
auf die beiden Extreme des homogen sandigen bzw.
tonigen Baugrundes.

Es ist offensichtlich, daB die in der Natur vorkom-
menden zahllosen Uberginge zwischen diesen beiden
Bodenarten, die ganze Angelegenheit noch auBerordent-
lich komplizieren. Dazu kommt der Umstand, dal3 unsere
Erkenntnisse meist aus dem Verhalten von Einzelpfihlen
abgeleitet werden, wihrend bei der ausgefiihrten Pfahl-
fundation eine Vielzahl von Pfihlen einander gegenseitig
beeinflussen, so dafl auch der Gruppenwirkung noch
Beachtung geschenkt werden muf.

Damit wird verstindlich, warum das Gebiet der
Pfahlfundationen so schwierig rein rechnerisch zu erfassen
ist. Die Probleme miissen, wenigstens was die Ausfiihrung
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 fritheren
Erfahrungen in dhnlichen Fillen, unter Beizug bewihrter
Hilfsmittel, wie Rammformeln usw. nebst kritischem
Urteil mit gesundem Menschenverstand ein neues Pro-
blem zu 16sen versucht.

Die vom Generalberichterstatter zur Diskussion vor-
geschlagenen Themen sind bezeichnend fiir die ge-
schilderte Art des Vorgehens und fiir das offensichtliche
Bediirfnis nach weiterem Abkliren und Sammeln von
Erfahrungen. Sie lauten:

1. Einflul} der Pfahlful3verbreiterung auf die Tragkraft
im Sand.

2. Gruppenwirkung von Pfihlen im Sand.

3. Setzungsbeobachtungen von Pfahlfundationen in
Tonbdden.

4. Methoden zur Bestimmung derjenigen Bodenschicht,
welche fiir das Abstellen der Pfahlfundation geeignet
1st.

5. Verfahren, welche bei der Ausfithrung der Pfahl-
fundation ein zu starkes oder ungeniigendes Rammen
verhindern und auBerdem eine angemessene, gleich-
miBige Eindringung aller Pfihle in die tragende
Schicht gewihrleisten.

Die Ausfithrungen der Diskussionsredner behandel-
ten weitgehend und ausfithrlich diese vorgeschlagenen
Themen. Vielfach wurden Erginzungen und Prizisie-
rungen zu den eingereichten Arbeiten mitgeteilt oder
eigene, dhnliche Versuche und Erfahrungen bekanntge-
geben. Wie es nicht anders zu erwarten war, wurden auch
ganz gegensitzliche und widersprechende Ansichten
gedubBert.

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

— Kluge und auch weniger iiberzeugende -AuBerungen
fielen zum Thema Pfahleinschniirungen bei Orts-
betonpfihlen.

- Geteilt waren die Ansichten iiber Pfahlfundationen
in tonigem Baugrund. Der Meinung, es habe schon
viele gute Pfahlfundationen dieser Art gegeben, steht
die extreme Auffassung gegeniiber, dafl Pfahlfunda-
tionen in solchem Baugrund schidlich seien, d.h. sie
fihrten zu groBeren Setzungen als eine Flachfunda-
tion.



- Interessant war eine AuBerung, Pfahlsetzungen
konnten in weichen Tonen allenfalls auch durch hori-
zontale Bewegungen im Baugrund entstehen.

— MeBtechnische Fragen kamen ebenfalls zur Sprache.
Insbesondere die MaBstabfrage bei Modellversuchen
bedarf noch der Abklirung. Feldversuche im GroB3-
maBstab scheinen zur Kontrolle unerlaBlich.

Wie aus dieser auszugsweisen Schilderung der Dis-

kussionsbeitrige hervorgeht, sind zahlreiche Einzel-
erfahrungen gesammelt worden. Es bleibt zu hoffen, daf3
es gelingen wird, mit der Zeit noch etwas mehr System
und Ubersicht in diese Vielfalt der Bemiihungen zu
bringen, indem man sich tiber die Vereinheitlichung der
Untersuchungsmethoden verstindigt und damit die
erforderliche Vergleichbarkeit der Untersuchungsergeb-
nisse herbeifiihrt.

Straflen und Flugpisten
Von Prof. M. Stakel, ETH, Zirich

Wie sehr die Bodenmechanik immer stirker zur Di-
mensionierung und Ausfithrung der Verkehrswege bei-
gezogen wird, liBt sich schon rein duBerlich mit dem Hin-
weis illustrieren, dafl der Kongrel3 in Ziirich 1953 diesem
Thema zum erstenmal eine besondere Sektion reservierte,
wobei acht Berichte eingereicht wurden. Fiir London
waren es deren zwanzig. Sie betreffen verschiedenartigste
Probleme, geben zum Teil die Resultate von abgeschlos-
senen Einzeluntersuchungen tiber ein kleines Teilgebiet,
anderseits aber stellen manche Berichte interessante Ver-
suche dar, komplexe Zusammenhinge in allgemein giilti-
ger Form zu kliren. Bezeichnend fiir diesen jungen Zweig
der Bodenmechanik ist es wohl, daf} sich aus den Kon-
greBberichten noch fiir keine Frage zuverlissige, einen
gesicherten Status festlegende Schlisse ziehen lassen.

Der Generalberichterstatter Peltier, Paris, selber einer
der Pioniere, weist im {ibrigen mit Recht darauf hin, dal3
durch diese KongreBberichte die tatsichliche Breite und
Tiefe der Entwicklung bodenmechanischer Erkenntnisse
aufdem Gebiete des Baues von Verkehrswegen noch kei-
neswegs vollstindig zum Ausdruck gebracht werden.
Auch er vermochte nicht, die Berichte zusammenfassend,
gesicherte Ergebnisse festzuhalten, sondern stellte eine
Liste von Fragen zur weiteren Diskussion. Dem Referen-
ten erscheint es unter diesen Umstinden am zweckmiBig-
sten, hier kurz auf verschiedene Arbeiten hinzuweisen,
deren griindliches Studium bei der Beschiftigung mit
den einschligigen Problemen wiinschenswert ist. Dabei
wird nach einigen Haupttiteln gegliedert, um die Uber-
sicht zu erleichtern, obwohl die Berichte selber sich nicht
in diese Unterteilung einordnen muf3ten.

Vorweg sei aber auf den Bericht aus der Schweiz hin-
gewiesen. Germann, Schaad und Egolf geben eine kurze
Ubersicht iiber die Beanspruchung des StraBenkoérpers
unter modernem Verkehr, erwihnen einige typische Ei-
genschaften der flexiblen und derstarren Belige und schla-
gen dann ihre als Flex-Beton bezeichnete, kombinierte
Bauweise vor: Untere Tragschichtaus 10 cm starken, vor-
fabrizierten Betonplatten von 1-2 m Seitenlinge; darauf
bitumindse Pufferschicht, 2 cm; dartiber die obere Trag-
schicht wiederum aus Betonplatten, die gegeniiber jenen
der unteren Schicht versetzt verlegt werden; darauf zwei-
schichtiger bitumindser Belag.

1. Trag fahigkeit des Straffenkirpers und Berechnung der Schicht-
stdrken

Es geht um die bekannten Fragen tiber den Aussage-
wert des CBR-Versuches, die Vergleichsmoglichkeiten

fir Stempel- und Plattenversuche, die Berechnung der
notwendigen Stirken mehrschichtiger Systeme. Die At-
beiten bestitigen recht deutlich die Auffassung, die auch
in den schweizerischen Fachkreisen besteht, dall mit den
vorldufigen Normen iiber die Bestimmung der Trag-
fahigkeit und deren Auswertung zur Festlegung von
Schichtstirken der Praxis wohl eine niitzliche erste Hilfe
zur Verfligung gestellt worden ist, die eigentliche Aus-
einandersetzung mit den komplexen Fragen aber nun
erst beginnt.

Nascimento und Simies, Lissabon, geben fiir drei ty-
pische Bodenarten Beziehungen zwischen CBR- und M-
Werten. Van der Veen, Amsterdam, hat mit nachtriglich
durchgefiihrten Feldversuchen an einer Flugpiste eine
erheblich groBere Tragfihigkeit erhalten, als sie auf
Grund der an gesittigten Bodenproben ausgefiihrten
CBR-Dimensionierungsversuche erwartet wurde. Mo-
raldi, Rom, empfiehlt getrennte Behandlung der plasti-
schenundelastischen Deformationen zur Bestimmung der
Grenzbelastung, bei der Strukturverinderungen ein-
treten; diese Methode erfordere viel weniger Lastwechsel.
Auch McLeod, Ottawa, unterteilt die gesamte Einsen-
kung in die Setzung und die elastische Deformation; sein
Bericht enthilt eine Reihe sehr interessanter Kurven, die
er auf Grund groBer Serien von Plattenversuchen ge-
wonnen hat.

Ivanov mit weiteren Autorenaus Ruflland behandelt die
Berechnung der Tragschichten fiir flexible Belige in
mehrschichtigen Systemen unter Verwendung verschie-
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Abb. 1. Jahreszeitliche Schwankungen des Deformations-
moduls im Untergrund einer Stralle, nach 1. 1. Cher-
kassov



dener Aquivalenzziffern. Das Verfahren ist nicht leicht zu
iiberblicken, verdient aber nihere Priifung, da es sich seit
einigen Jahren bewihren soll. Abbildung 1 ist dieser
Arbeit entnommen und illustriert die Verinderung der
Materialeigenschaften im Laufe des Jahres, auf die wir
zuriickkommen werden. Schiff man, USA, entwickelt Be-
rechnungsmethoden fiir Burmisters Dreischichtenpro-
blem, wobei methodisch diese Arbeit wegweisend wet-
den kann, weil die Losung tber den Einsatz moderner
Rechenmaschinen gefunden wird.

2. Materialverdichtung

Kuno und Mogami, Tokio, orientieren liber eine Me-
thode, mit der sie iiber Laborversuche und Rechnung
die Verdichtung durch Walzen vorausbestimmen. In
diesem Zusammenhang empfiehlt der Generalbericht-
erstatter die Uberpriifung der Formel von Sasaki:

N
T a4+b6-N

in der 45 die Setzung, NV die Zahl der Walzdurchginge,
a und b Koeffizienten sind. Levis, Harmondsworth, unter-
sucht und erfaBt zahlenmiBig die Faktoren, welche die
Wirkung von Rammverdichtern beeinflussen. 7 urnbull
und Foster, Vicksburg, geben die Resultate von Studien
und Feldversuchen iiber 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 nur festgehalten: Kohisionslose, ab-
gestufte Schottertragschichten sollten bei groBtmog-
lichem Feuchtigkeitsgehalt eingebaut werden; 32 Durch-
ginge mit einer 45 t schweren Pneuwalze ergeben dann
Verdichtungen, die den Beanspruchungen aus schweren
Flugzeugradlasten gewachsen sind.
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3. Stabilisierang

Aichhorn und Steinbrenner, Linz, berichten tiber ihre
erfolgreichen Untersuchungen und Ausfithrungen zur
Stabilisierung von frostgefdhrlichem Material. Es geht
primir nicht um Erhéhung der Tragfihigkeit, sondern um
Sicherung gegen Frostschiden, was die Arbeit fiir 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 voz-
gefiihrt haben. Ein von der Verwitterung von Granit her-
rithrendes, Flins genanntes Material wurde mit 59,
Zement, ein schluffiger Boden mit 4 9%, Teer stabilisiert.
Nebenbei werden einige interessante Untersuchungen
iber Kornverfeinerung bei Druck- und Frostversuchen
erwihnt. Grimer und Ross, Harmondsworth, berichten
tiber den EinfluB des Pulverisationsgrades von Ton auf
die Eigenschaften des Bodenzementes; es handelt sich
um eine Spezialfrage; die sorgfiltige Arbeit wird aber
tiberall zu beachten sein, wo es um die Stabilisierung von
Ton geht.

Lambe, Cambridge, USA, berichtet iiber seine neue-
sten Ergebnisse, vorallemdie Bedeutung der sogenannten
Additive, d. h. von Stoffen, die in geringen Mengen zuge-
geben, Festigkeit, Durchlissigkeit, Kompressibilitit,
Frostempfindlichkeit und andere Eigenschaften stabili-
sierter Boden beeinflussen. Wir teilen den Schreck des
Lesers, dall nunauch beider Stabilisierung diese in kleinen
Mengen zugegebenen Wirkstoffe, die uns schon bei den
Belidgen Sorgen bereiten, auch hier ihre bedeutsame Rolle
spielen sollen. Lambe aber ist der Direktor des Labora-
toriums fir Bodenstabilisierung am MIT, das auf Ver-
anlassung des Corps of Engineers der U. S. Army sich seit
mehr als zehn Jahren mit einem aus allen maB3gebenden
Disziplinen zusammengesetzten Stab von Forschern mit
Bodenstabilisierung befal3it. Wer iber dieses Thema arbei-
ten will, wird sich in erster Linie dariiber zu orientieren
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Abb. 2. Jahreszeitliche Schwankungen der Porenwasserspannungen in verschiedener Tiefe; oberste Schicht des Versuchsfeldes
A = Rasen, B = nackter Boden, C = 10 cm starke Betonplatte; nach Black und Croney.
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haben, was Lambe und seine Mitarbeiter bereits publi-
ziert haben.
4. Frostprobleme

Es ist nicht leicht verstindlich, 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. Kei/, Dresden, behandelt die Frostgefihrlichkeit
von Felsgesteinen, tiber die er im Zusammenhang mit der
Untersuchung zahlreicher Frostschiden an Autobahnen
schon frither publizierthat. Indirektist der interessanteste
Beitrag zum Frostproblem die Arbeit von Aichhorn und
Steinbrenner, die wir unter Stabilisierung behandelt haben.

5. Fenchtigkeit im Straffenkirper

Zu diesem komplexen Thema ist vor allem die Arbeit
von Black und Croney, Harmondsworth, hervorzuheben.
Es geht um die Frage der Verinderung des Feuchtig-
keitsgehaltes im Boden als Folge des natiirlichen Wit-
terungsablaufes liber das ganze Jahr. Das Problem ist
z.B. bei der Beurteilung von Untersuchungen vor Bau-
beginn und ganz allgemein fiir das Verhalten des Strallen-
korpers im Betriebszustand von groBler Bedeutung. Im
RoadResearch Laboratory, dieser prichtigen Forschungs-
stitte, deren Besuch zu den eindriicklichsten Erlebnissen
des Londoner Kongresses gehorte, 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 Croney und
Coleman (1953) der Feuchtigkeitsgehalt bestimmt wurde.
Uberdies wurden periodisch zur Kontrolle direkte Be-
stimmungen vorgenommen und laufend Temperatur,
Niederschlige 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. Jahreszeitliche Schwankungen des Feuchtigkeits-
gehaltes im rasenbedeckten Versuchsfeld A; aus
den Porenwasserspannungen bestimmt; nach Black
und Croney

sie unter Rasen ungewohnlich grofl. Die Forscher er-
kliren dies mit der starken Wasserverdunstung der Pflan-
zen. Im weiteren ist von Interesse der sogenannte Rand-
effekt, der besonders beim Zusammenstof3en eines Beton-
und eines Rasenfeldes sehr ausgeprigt ist. Die starken
Schwankungen des Rasenfeldes klingen unter dem Belag
erst allmihlich ab; 30 cm vom Plattenrand entfernt sind
sie noch sehr stark und auf 1,20 m Distanz noch spiirbar.
DaB diese iberaus interessanten Ergebnisse nicht verall-
gemeinert werden diirfen, weil sie vom Grundwasser-
spiegel, den Materialeigenschaften und insbesondere vom
Klima abhingig sind, illustriert sehr hiibsch 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. 5)
Von dipl. Ing. Ch. Schaerer, ETH, Ziirich

Unter dem Titel «Erddruck auf Bauwerke und
Tunnels» sind 13 Aufsitze in den Abhandlungen des
Kongresses veroffentlicht. Der Generalberichterstatter
dieser Session 5 — Prof. Dr. ]. Kérisel, Paris — hat dabei
eine Gliederung des Stoffes in fiinf Unterabschnitte vor-
genommen, und zwar:

a) Theorie und Versuche von allgemeinem Charakter
b) Spundwinde

c) Fangdimme

d) Gespriefite Baugruben

e) Tunnels und Silos.

An der Diskussion beteiligten sich 23 Kongressisten.

Neuere Erkenntnisse, die fiir schweizerische Ver-
hiltnisse von besonderem Interesse sein mogen, 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. Tschebotarioff von E. G. Johnsondurchgefiihrten
Versuche (1953) einerseits und die KongreBmitteilung
Hueckel 5/3 anderseits bilden zwei wertvolle experimen-
telle Beitrige zur Abklirung der Frage des passiven
Erdwiderstandes. In beiden Fillen handelt es sich um
Laborversuche mit Sand.
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Johnson fiillte den Sand auf 90 cm Hohe in einen
Behilter von 1,8 m Breite und 3,0 m Linge; Hueckel auf
1,0 m Hohe in einen Kasten von 2 mal 4 m.,

Bei den Versuchen von Johnson schwankte das Raum-
gewicht zwischen den Werteny, = 1,66 und 1,57 t/m®.
Der entsprechende innere Reibungswinkel wurde im
Triaxial-Druckgerit mit positivem Deviator (Zunehmen
des Vertikaldruckes unter Konstanthaltung des Seiten-
druckes) zu 43° 08'-40° 20" ermittelt.

Das Experiment zeigt nun, daB3 fiir den horizontal
gerichteten Erdwiderstand (Wandreibungswinkeld = 0)
der Erddruckbeiwert &, ;_p Werte von 4,5 und 3,5
erreicht. Die entsprechenden Werte des Reibungswinkels
@ - berechnet mit der bekannten Formel

+ »"3)

kpo=0) = 28 5

ergeben sich zu 40° und 34°. Diese sind also kleinerals die
im Triaxialapparat bestimmten p-Werte.

Als erste Folgerung ergibt sich somit, da der Triaxial-
versuch mit positivem Deviator nicht geeignet ist, um
den Reibungswinkel zu ermitteln, der bei einem passiven
Erdwiderstandsproblem maBgebend ist. Der Sand scheint
im Falle des passiven Erdwiderstandes eine andere Orien-
tierung der Korner aufzuweisen als beim aktiven Erd-
druck. Er ist in beiden Fillen anisotrop, aber mit unter-
schiedlichem Tropismus. Moglicherweise hitten Triaxial-
versuche mit negativem Deviator (zunehmender Seiten-
druck bei Konstanthalten der Vertikalbelastung) diesel-
ben p-Werte ergeben wie die des Versuches im Kasten.
Wirverweisendabei auf die entsprechenden Untersuchun-
gen von Peltier (Ib/10).

In der Abb. 1 wurden die Erdwiderstandsbeiwerte
k&, — Normalkomponente des Erdwiderstandes der mit
der Neigung ¢ auf die Wand wirkt — in Funktion dieses
Wandreibungswinkels § aufgezeichnet. Sehr deutlich ist
zu erkennen, daB die experimentellen Werte von £,,(d)
im Bereiche eingeschlossen sind, der durch die Winkel
@ =40°und 34° umgrenzt ist. Letzterer wurde anhand der
Erddrucktafeln von Caquot-Kérisel eingezeichnet.

Insbesondere fallen die hohen Werte von £, = 12,5
fiir ~6/p = 30/40 = 0,75 auf. Dieser £,-Wert liegt weit

Abb. 1. Bodenheiwert fit  den Erdwiderstand £, (J)
in Funktion des d. Vergreich

zwischen den experimentellen Werken von Johnson
(1953) und den Erddrucktafeln

iber dem von verschiedenen Autoren angegebenen
Grenzwert von 3.

Die Horizontalverschiebungen, die als Translation
erforderlich sind, um den vollstindigen passiven Erd-
widerstand zu mobilisieren, betragen 0,05 bis 0,10 der
hinter der Wand liegenden Sandmichtigkeit. Im Versuch
erreichte diese Sandhéhe 60 cm und die Verschiebungen
somit 3 bis 6 cm. Sie sind also 10- bis 15mal groBerals die
Verschiebungen, die notwendig sind, um den aktiven
Erddruck hervorzurufen.

Hueckel hat die Zugkraft gemessen, die eingegrabene,
quadratische Ankerplatten (7,5/10/15/20 c¢cm) aufzuneh-
men vermogen. Die grofite Zugkraft entsteht, wenn die
Ankerplatte lotrecht versetzt wird. Eine Neigung der
Platte, sei es gegen die Oberfliche oder abwirts, bewirkt
eine Verminderung, die bei einem Winkel von 45° etwa
50 9%, der max. Kraft betrigt. Die Rauhigkeit der Platte
spielt dabei praktisch keine Rolle (45 9,).

Die Platten waren jeweils so eingegraben, daf} die
Uberlagerungshohe iiber dem oberen Plattenrand gleich
der Kantenlinge war.

Berechnet man den aus den Messungen sich ergeben-
den Beiwert £&,,, ergeben sich Werte von 12-17 mit einem
Sand von ¢ = 34°.

Zusammenfassend lassen diese Versuche fiir Sande
mit @ o~ 35° auf folgendes schlieBen:

a) Wird eine Ankerplatte in einer Tiefe eingegraben,
die nur gleich ihrer Kantenlinge ist, so vermag sie einen
passiven Erdwiderstand zu mobilisieren, der groBer ist
als der des Rankine’schen Gleichgewichtszustandes; der
Koeftizient £,(6 = 0) = #g* (w/4+4@/2) wird dabei unge-
fihr dreimal groBer.

b) Fiir einzelne Platten oder solche, deren Abstand
vonKantezu Kante mindestens die 114fache Kantenlinge
betrigt, ist ein weiterer Zuschlagsfaktor von 1,5-2
zuldssig.

Diese Versuche bestitigen die frithere Feststellung
von Buchholz und Petermann (1935), daB3 der passive
Erdwiderstand mit zunehmender Eingrabtiefe nach einer
Poteaz, die groBer ist als 2, ansteigt. Hueckel findet 2,8.

Unsere Kenntnisse iiber den resultierenden Erd-
widerstand sind heute ziemlich genau. Im Gegensatz
dazu zeigt es sich, daB3 das Problem der lokalen Druckver-
teilung dieser passiven Erdwiderstinde hinter den Bau-
werken, je nachderen Nachgiebigkeit und Verschiebung,
noch nicht abgeklirt ist. Eine Ausnahme bildet dabei das
Spundwandproblem, wo der bekannte Forscher Rowe
neue theoretische Ansitze formuliert hat.

2. GesprigfSte Bangruben

Ein einziger Beitrag ist unter dieser Rubrik veroffent-
licht, von Di Biagio und Bjerrum (5/2) der iiber «Erd-
druckmessungen in einem Graben, ausgehoben aus
steifem marinem Ton», berichtet.

Wihrend neun Monaten, vom September 1955 bis
Juni 1956, wurden die SprieBdrucke in einem gepriefBten
Graben von 4 m Tiefe gemessen. Der Versuch erfal3t die
oberste Kruste dieser norwegischen Tonablagerung
marinen Ursprungs. Beachtenswert ist die festgestellte
zyklische Verinderung der SprieBdriicke. Z.B. sind die



Driicke der untersten SprieBen 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 #,
so dndert sich das Verhiltnis PI1/2y,’ #2je nach Jahreszeit
zwischen 0,29 und 0,91; der Schwerpunkt des Exrddruckes
liegt dabei zwischen 0,46 bis 0,53 t, von der Sohle aus
gemessen (Abb. 2 und 3).

Maximum winler strul' load(ton/m run)
10

Autumn strut load (ton/m run)
o8 4 72 6 5 ¢ 3 2 0 1 2 3 4

-5 Nov.

@20 Sept.
@21 Oct.
Q15 Nov.

Distance scale m @ 25 Nov.

Abb. 2. Verlauf der Sprief3driicke in verschiedenen Tiefen im
Herbst und Winter 1955/56

Die ¢ = 0-Methode gestattete es nicht, diese unter-
schiedlichen Driicke zu erkldren, wenn in jedem Punkt
der vermeintlichen Gleitfliche, der vor Baubeginn fest-
gestellte Wert der Scherfestigkeit eingefithrt wird. Erst
die Analyse mittels der ¢'p’-Methode — die auch von ande-
ren Autoren mit Erfolg in zerkliiftetem, steifem Ton fir
die langfristigen Stabilitdtsprobleme angewendet wurde —
ermoglichte eine rechnerische Uberpriifung der Messung.
Es zeigte sich jedoch, daB3 auch unter Berticksichtigung
der Porenwasserspannungen, die im September ermittel-
ten ¢- und ¢’-Werte noch zu kleine rechnerische Driicke
ergaben. Bjerrum folgert daraus, daB3 die Kohision im
Zeitpunkt des groBten Druckanstieges auf O sich abge-
baut hatte.

Dies bedeutet eine vollige Umkehr der Auffassung,
Statt der ¢ = 0-Methode, die auch in verschiedenen
Bauvorschriften eingefiihrt wurde, wird eine ¢ = 0-Me-
thode empfohlen. Wie in der Diskussion deutlich darge-
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Abb. 3. Gemessener und errechneter totaler Erddruck auf die
Spriessung

legt wurde, kann die ¢ = 0-Analyse weiterhin fiir die
kurzfristigen Belastungszustinde verwendet werden; um
jedochdielangfristigen Stabilititsverhdltnisse zu erfassen,
ist die ¢’ @’-Methode mit Beriicksichtigung der Poren-
wasserspannung anzuwenden.

3. Tunnels und Silos

Drei Aufsitze tiber Tunnels sind in den Abhandlun-
gen veroffentlicht, und sieben Diskussionsbeitrige wur-
den geboten. In seinem Beitrag (5/7) hebt Lane hetvor,
in welcher Weise eine Verminderung des Bergdruckes
auf die Verkleidung eintritt, wenn deren Verformungs-
vermogen grofler wird. Die Versuche wurden im Ton-
mergel von Fort-Union ausgefithrt und weisen deutlich
auf den Unterschied der Beanspruchung einer starren
Verkleidung gegeniiber einer schlaffen hin. Zusammen-
fassend kommt Lane zu dem Schluf3, daB in einer flexiblen
Verkleidung die vertikalen Driicke 1”7 im Scheitel wie
der Horizontalschub # im Kimpfer nur 209, des Ubet-
lagerungsdruckes betragt; in einer starren Verkleidung
erreichen die Driicke 7 im Scheitel den Wert des Ubet-
lagerungsdruckes y-# und der Horizontalschub die
Hilfte dieses Betrages.

Die Deformationen einer flexiblen Verkleidung er-
reichen 1/,q0 bis 1/, des Durchmessers. Das kreisrunde
Profil wird dabei zu einer Ellipse mit horizontaler
Lingsachse. Die Theorie des plastischen Gleichgewichtes
kann angewendet werden und scheint gut mit den experi-
mentellen Ergebnissen Gibereinzustimmen.

In einer starren Verkleidung sind die Verformungen
bedeutend kleiner und betragen nur etwa /4o, des Dutch-
messers. Die Krifte entsprechen somit dem «Ruhe-
druck». In diesem Falle ist die Theorie des elastischen
Gleichgewichtes anzuwenden.

Es wire sehr zu wiinschen, dal3 der Bereich der An-
wendung der einen oder anderen Theorie prizisiert
wiirde, indem z.B. der Verformungsmodul des Bodens
und das Deformationsvermégen der Verkleidung als
Kriterium eingefithrt wiirde.

Die verschiedenen Diskussionsbeitrige haben gezeigt,
daB3 die Anisotropie des Baugrundes einen wesentlichen
Faktor fiir die Gr6Be der Deformationen und dement-
sprechend der Wandbeanspruchung bildet.

Kujundzic aus Belgrad gibt die Durchmesserinderung
des nicht verkleideten Tunnels in Polarkoordinaten an.
Die Versuche wurden mittels diametral entgegenwirken-
den Druckkissen als Pressen durchgefiihrt (Abb. 4).

In geschichteten Formationen bestitigten die Mes-
sungen, dafl unter derselben Last die Deformationen
senkrecht zur Schichtung gro3erals parallel zu dieser sind.

Die gefundenen Deformationen weisen 6fters Um-
kehrpunkte auf. Sie dienen zur Beurteilung der Aniso-
tropie des Felsens.

Ein interessanter theoretischer Beitrag tiber die Bean-
spruchung der Silowand hat Prof. Caquot vertffentlicht.
Daraus geht hervor, dal 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 Fiillung erreichen kénnen.



Wie Buisson in der Diskussion mitteilte, soll eine ein-
gehende Publikation nichstes Jahr iiber Modellversuche
auf diesem Gebiet erscheinen.

Abb. 4. Radialverformungen der Stollenwandung

a) mit Druckkissen als Pressen (K.W. Mavrovo)
b) Mittelwert im Profil B einer AbpreB3-Versuchs-
strecke (K.W. Jablanica)

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

In der Tatist die Streifenmethode fiir die Loésung von
Spannungsproblemen (Tragfihigkeit) nicht anwendbar.
Dazu dienen die bekannten Formeln von Meyerhof,
Schultze, Caquot, Brinch-Hansen.

Zur Ermittlung des Erddruckes kann die vorgeschla-
gene Methode bei heterogenen Bodenverhiltnissen
zweckmiBig sein. Eine Wandreibung kann jedoch nicht
berlicksichtigt werden.

Auch die beiden hier nicht besonders hervorgehobe-
nen Rubriken tber Spandwinde und Fangdimme haben
interessante, z.T. neue Erkenntnisse gebracht. Darunter
sei die Arbeit von Tschebotarioff und Ward (5/12)
«Messungen der Spundwandneigung an fiinf Quaian-
lagen mit dem Inklinometer Wiegmann» erwihnt.

Wie Prof. Terzaghi im SchluBwort zur Diskussion
hervorhob, sind unsere Kenntnisse iiber die Driicke auf
Bauwerke gegeniiber der Zeit von Coulomb (1778) und
Baker (1881) nur wenig entwickelt worden. Der bedeu-
tende Unterschied liegt aber darin, daB heute die Grenzen
der Theorie bekannt sind. Frithzeitig 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, daB3 auch der Bauvorgang und das Bautempo —
also der Faktor Zeit — die GroBe der zur Wirkung gelan-
genden Driicke wesentlich beeinflussen.

Erddimme, Béschungen und Einschnitte (Div. 6)

Von Prof. G. Schnitter, Zirich

Das letzte der sechs am vierten Internationalen Kon-
grel fir Bodenmechanik und Fundationstechnik in
London 1957 behandelten Themen umfafite das weite
Gebiet der Erddimme, der natiirlichen und kiinstlichen
Boschungen, und der Einschnitte. Naturgemil stellten
die damit verbundenen Probleme eine Zusammenfassung
all dessen dar, was die Bodenmechanik an Theorie und
Untersuchungen im Laboratorium und im Felde sowie
die personliche Erfahrung des projektierenden und aus-
fithrenden Ingenieurs aufbringen kann. Es ist deshalb
nicht verwunderlich, daB die verschiedenen, teils wider-
spruchsvollen Auffassungen Uber einzelne wichtige
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physikalische und technische Eigenschaften der Béden
und deren Verhalten bei der Behandlung dieses Themas
ebenfalls zum Ausdruck kamen.

Es wurden dreiBlig schriftliche Berichte eingereicht
und in einem sehr interessanten Generalbericht, erstattet
von F. C. Walker, Chef der Sektion fiir Erddammbau des
Bureau of Reclamation, Denver, Colorado USA, kom-
mentiert. Es datf erwihnt werden, daB er dabei insbeson-
dere die Schweizer Beitrige hervorgehoben hat.

Der Bericht Zeller|Wullimann untersuchte am Stiitz-
korpermaterial des Goschenenalpdammes den Einflul
der maximalen KorngroBe und der Porositit auf die
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Scherfestigkeit. Als Beispiel dafiir seien in Abb. 1 und 2
die entsprechenden Figuren aus dem Bericht wiederge-
geben. Es geht aus ihnen der bedeutende Einflul} der
Porositit auf die Scherfestigkeit hervor: starkes Anwach-
sen derselben bei abnehmender Porositit, solange wir
uns im Gebiete starker Verdichtung befinden. In weniger
verdichteten, lockerer gelagerten Boden nimmt hingegen
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Abb. 2. Scherfestigkeit in Abhidngigkeit der Porositit und des
maximalen Korndurchmessers

der EinfluB der Dichte stark ab, was aus dem asymptoti-
schen Zusammenlaufen der Kurvenscharen hervorgeht.
Es folgt daraus die Wichtigkeit gleichmiBig guter Ver-
dichtung.

Det Bericht von Schildknecht|Bickel orientiert Uiber die
am Castilettodamm der Marmorera- Julia-Kraftwerke
wihrend des Baues und in den Jahren seit 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 Labotratorium sowie die mittleren
Einbauwassergehalte.

Sowohl die KongreBberichte wie auch die Diskus-
sion brachten fiir den eigentlichen Erddammbau in
bezug auf konstruktiven Aufbau, Berechnung und Aus-
filhrung, abgesehen von einigen Ausnahmen, nicht viel
Neues. Es diirfte dies im wesentlichen davon herriihren,
daB vor relativ kurzer Zeit in Stockholm (1954) eine
spezielle Tagung stattgefunden hatte tiber die Berechnung
der Stabilitit von Erddimmen und Béschungen im all-
gemeinen und dal am KongreB in London die Ameri-
kaner nur sehr schwach vertreten waren. Sie verfiigen
aber auch heute noch tber die weitaus grofite Erfahrung
im Bau von Erddimmen, so daB3 ihr Fernbleiben unwei-
gerlich als Mangel empfunden werden mufte.

Uberblickt 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 Diskussionsbeitrige von Casagrande,
Walker und Terzaghi ungefihr folgende Zusammen-
fassung gegeben werden.

1. Die Masse an Eingelerfabrungen, die beim Bau von
Erddimmen gesammelt wurden, ist grof3, aber hoch vet-
wirrender als die Komplexheit der mit der Natur der
Boden verbundenen Probleme ist die grofle Anzahl von

verschiedenen Theorien und Erklidrungsversuchen fiir
all die auftretenden Fragen und deren Behandlung. Eine
systematischere Betrachtungsweise unter Verwendung
von Begriffen, die allgemein gleich verstanden und ge-
handhabt werden, dringt sich auf.

2. Neben dem eingehenden Studium der Material-
eigenschaften im Laboratorium und im Felde vor der
Projektierung, deren sinngemiflen Verwendung im
Aufbau des Dammbkorpers, wobei von den vorhandenen
transportmifig glinstig gelegenen Materialien ausgegan-
gen werden soll, unter Beachtung der Tatsache, dal3
sozusagen jedes Lockergestein, mit Ausnahme des orga-
nischen, im Dammbau verwendet werden kann, kommt
der Ausfihrung, der Beobachtung der Vorginge und der An-
passung des Projektes an die bei der Ausfibrang tatsichlich
angetroffenen Verhiltnisse die grofte Bedentung 3u.

Terzaghi hat in seinem SchluBworte dieser entschei-
dend wichtigen Aufgabe des Ingenieurs beredten Aus-
druck verliehen, wohl als Gegenpol zu den von nur im
Labor geschulten Spezialisten ausgedriickten, oft reich-
lich theoretischen Ausfiithrungen der Grof3zahl der Dis-
kussionsredner.

3. Die Berechnung eines Erddammes beschrinkt sich auch
heute noch auf den Nachweis der Standsicherheit. Ob-
schon auch auf diesem Gebiete noch keine einheitliche,
allgemein giiltige Berechnungsmethode vorliegt, datf
doch festgehalten werden, dal3 die Mehrzahl sich der
bekannten Theorie der gekriimmten Gleitflichen, meist
Kreisen, wenn nicht besondere Griinde zu anders ge-
krimmten Flichen fithren, bedienen. Dabei wird die
Coulombsche Gleichung fiir die Scherfestigkeit in
effektiven Spannungen angeschrieben, d.h.
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Abb. 3. Trockenraumgewicht in Abhingigkeit des Einbau-

wassergehaltes von Kernmaterial fiir 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. Sittigungslinien
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wasserspannung, ¢’ = 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 Stabilititsberechnung zu entscheiden, in welchem
Ausmale die Porenwasserspannungen entstehen werden,
wobei, wie Walker feststellen mulite, es heute noch kein
zuverlissiges Mittel gibt, um mit einiger Sicherheit etwas
Zuverldssiges dariiber aussagen zu koénnen. Schluflend-
lich miissen auf Grund der Laboruntersuchungen und
Erfahrungen an Bauwerken Annahmen getroffen werden,
die erst bei der Ausfithrung an Hand von Messungen auf
ihre Richtigkeit hin gepriift werden kénnen. Gegebenen-
falls konnen sich deshalb bei wesentlichen Unstimmig-
keiten zwischen Annahme und Messung Anderungen
baulicher Natur oder in bezug auf Bauprogramm auf-
dringen.

Zudem bleibt die wichtige Frage nach der zulissigen
Sicherheit weiterhin offen. Dieselbe wird definiert als das
Verhiltnis der stabilisierenden Momente zu jenen der
treibenden Krifte. Welche Sicherheit besitzt tiberhaupt
eine Boschung gegen Abrutschen? Wir kénnen nur jene
Fille quantitativ genau beurteilen, bei welchen gerade
eben Rutschen eintritt. Die Nachrechnung dieser Fille
mit den vorhandenen und soeben skizzierten Methoden
148t jedoch erkennen, daf dabei gar nicht immer, wie es
sein sollte, die Sicherheit 1 oder knapp darunter errechnet
wird. Mir scheint diese Frage der Sicherheit einer Bo-
schung ein grundlegendes Interesse zu bieten und sollte
mit derselben Genauigkeit beantwortet werden kénnen,
wie dies fiir andere Bauwerke erreicht wurde oder zu-
mindest angestrebt wird. (Hinweis darauf, daB es sich
tatsdchlich nicht um ein ebenes, sondern um ein rdumlich
wirkendes Tragwerk handelt.)

4. In engem Zusammenhang mit der Frage nach der
wirklichen GroBe der auftretenden Porenwasserspan-
nung steht jene nach der Daurchsickerung durch einen Damm-
querschnitt.,

Die Methoden sind zahlreich, die versuchen, Klarheit
tiber das tatsdchliche Strémungsbild in einem Dammkoz-
per und seinem Untergrund zu schaffen. Es sei nur an die
verschiedenen Modellversuche mit Strémung zwischen
Glasplatten oder mittels der elektrischen Analogien erin-
nert. Dabei missen aber nicht nur stationire Vorginge,
sondern auch solche nichtstationirer Natur untersucht
werden, wie sie z. B. bei der Entleerung eines Stau-
beckens im wasserseitigen Teile eines Dammes auftreten.
Gehen naturgemil3 all diese Untersuchungen von der
Annahme isotroper oder zumindest homogener Ver-
hiltnisse aus, obwohl bekannt ist, dal Damm und ins-
besondere Untergrund sehr heterogen aufgebaut sind.
Die Annahme eines in einer Richtung mindestens kon-
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stanten Durchlissigkeitsbeiwertes ist eine Vergroberung
der tatsichlichen Verhiltnisse. Mingel oder Schiden
infolge Durchsickerungen sind iiberall 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, Fliigelmauern,
Leistungen, Felsflanken, die oft zu Durchsickerungen
Veranlassung geben konnen und welchen auch wieder
erst am Bau und nach Baubeendigung durch entspre-
chende Maflinahmen entgegengetreten werden kann.

5. Ganz besonders soll noch auf zwei Punkte hinge-
wiesen werden, die am Kongrel3 teils in der Sektion 0,
teils in anderen Sektionen zur Sprache kamen. Der erste
Punkt betrifft die Kohdsion. Darunter wird bekanntlich
der Teil der Scherfestigkeit verstanden, der unabhingig
von den wirkenden Normaldriicken sich einer Verschie-
bung der Teilchen untereinander widersetzt. Die Kohi-
sion ist von Bedeutung fiir die bindigen Boden. Dieser
Sammelbegriff « Kohision» schlieB3t offenbar eine Reihe
von teilweise gegenliufigen Kraftwirkungen in sich,
denen die neuere Forschung etwas auf den Leib riicken
will. Welches sind die tatsichlichen Wirkungen der
bekannten Abhingigkeit der Kohision vom Wasser-
gehalt? Inwieweit trifft die Auffassung zu, dal} sie vor-
nehmlich ein Phinomen der Oberflichenspannung des
in den Teilchen enthaltenen Wassers ist? Inwieweit ist
sie nicht eine Folge kolloidchemischer Bindungen der
einzelnen Tonmineralien und von deren Natur stark
abhingig?

Ein zweiter Punkt wurde von Casagrande mit auf-
fallender Besorgnis in der Diskussion hervorgehoben.
Er betonte nimlich, dal im Kern eines jeden Dammes
mit Rissen gerechnet werden miisse, die ihre Entstehung
den verschiedensten Einfliissen zu verdanken haben.
Diese Risse konnten zu innerer Erosion und im dullersten
Falle zum Kollaps fiihren. Er riet deshalb von der Anord-
nung allzu schlanker Dichtungskerne ab und hob die
Notwendigkeit relativ michtiger Ubergangszonen zwi-
schen Stiitzkorper und Kern hervor. Damit tibertrigt er
der sogenannten Filterschicht eine weitere wichtige Auf-
gabe. AuBerdem befiirwortet er eine im Grundril} gegen
die Wasserseite zu leicht gekriimmte Dammachse.

Zum Schlusse mochte ich zuhanden unseres Ver-
treters im Internationalen Komitee die Anregung wie-
derholen, dall zukiinftige Kongresse nicht mehr das
ganze Gebiet der Bodenmechanik und der Fundations-
technik als Thema behandeln, sondern sich auf einige
ausgewihlteFragenbeschrinken sollten. Esscheintmirim
Interesse des konkreten Wertes solcher Kongresse zu lie-
gen, sich auch in der Auswahl des Stoffes zu beschrinken.



Fundationsmethoden und Untersuchungsgerite in England

Von Andreas Wackernagel, dipl. Ing. ETH, Ingenieurbiiro Gebrider Gruner, Basel

Wihrend des Erdbaukongresses in London wurde in
den Gingen des Konferenzgebiudes eine aufschlufireiche
Schau veranstaltet, die in die neueren Entwicklungen der
Erdbautechnik in England Einblick gab. Firmen wie
Clockhouse Engineering Ltd., Leonard Farnell and Co.
Ltd. und Wykeham Farrance Engineering Ltd. zeigten
ihre neuesten Laboratoriumspriifapparate. Insbesondere
wurden neue Triaxialapparate fiir Proben bis 10 cm
Durchmesser entwickelt. Es zeigt sich auch hier die Ten-
denz zu immer griindlicherer Untersuchung der Einzel-
proben.

Von erdbautechnischen Bauten waren solche in
England wie solche in den Kolonien zu sehen. Ein
schones Beispiel war der 35 m hohe Quoichdamm in
Schottland, bestehend aus Felsschiittung mit einer Dich-
tung aus Beton auf der wasserseitigen Béschung. Ein
anderes Projekt in den Kolonien ist der Bau der neuen
Landepiste in Hong Kong. Die Piste wird auf einer Erd-
schiittung in die Meeresbucht hinausgebaut. Dabei
sind 10 Mio Kubikmeter Erdbewegung notig.

Etwas eingehender soll iiber eine Ausstellung der
British Transport Commission berichtet werden, die die
Probleme und Untersuchungsmethoden sowie die Sanie-
rungsmaBnahmen der englischen Bahnen zeigte. Der
Kommission steht ein wohl ausgeriistetes erdbaumecha-
nisches Laboratorium zur Verfiigung, das 1949 bedeutend
vergroBert wurde. Dieses unternahm in den folgenden
Jahren groBere Untersuchungen von Gleitungen, Ero-
sionen sowieInjektionenund entwickelte eigene Apparate
und Verfahren.

Zwischen Folkestone und Dover fithrt die Haupt-
bahnlinie der Southern Region iiber eine unstabile Kiisten-
strecke, den Folkestone Warren, wo von Zeit zu Zeit
ausgedehnte Gleitungen aufgetreten sind.

Die Bahnlinie wurde 1844 ertfinet. Zwei grofie Glei-
tungen 1877 und 1915 unterbrachen den Verkehr, detr
erst 1919 wieder aufgenommen werden konnte. Weiter
traten eine Anzahl kleinere Gleitungen und Felsstiirze
von den 160 m hohen Kreideklippen herauf. GroBe Glei-
tungen im Jahre 1936/37, gefolgt von einer langsamen
Kriechbewegung riefen nach einer griindlichen erdbau-
mechanischen Untersuchung. Als Resultat dieser Unter-
suchungen wurden im Jahre 1948 Sicherungsarbeiten
begonnen.

Geologisch ergibt sich folgendes Bild: Die hohen
Klippen bestehen aus Kreide, die zwischen London und
Folkestone aus dem tertidren Londoner Lehm auftaucht.
Diese Schicht ruht auf Gault-Lehm von 50 m Dicke.
Darunter ist eine fast ebene Oberfliche von Greensand.
Der «Warren» ist aus fortschreitenden und wiederholten
Gleitungen des Gault unter dem kombinierten EinfluB3
der dariiber liegenden Schichten entstanden, durch
Wasserdruck von den Klippen her und durch Erosion
des Boschungsfulles durch die Brandung,.

Die Sicherungsarbeiten bestanden einerseits darin,
ein Gegengewicht am Béschungsfull zu schaffen, ander-

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

Dies geschah durch Aufschiittung einer groBen
Kreidemasse lings dem Ufer, hinter einer neuen Ufer-
mauer, die mit einer Betonschiirze umhiillt war. Auller-
dem wurde die ganze Schiittung oben mit einer Beton-
platte abgedeckt. Es wurde ferner ein Drainagetunnel
von 2,0 m Durchmesser und 260 m Linge erstellt. Die
bestehenden Drainagestollen, die sich bereits von der
Kiste in die Gleitmassen hinein erstreckten, wurden wie-
der hergestellt und erweitert.

Diese Schiittung bewirkte bei groBem Kostenauf wand
eine VergroBerung des Sicherheitsfaktores von nur 4 9.
Vollstindige Absenkung des Grundwasserspiegels hitte
eine Zunahme von 5 9%, bewirkt. Da aber der Erfolg einer
Entwisserung ungewil} ist, wurde die Schiittung ausge-
fiihrt.

Die Untersuchungen des Gault-Lehmes zeigten,dal3 er
stark vorbelastet ist. In seinem ungestorten Zustand zeigt
er innere Gleitflichen, sogenannte «slickenslides», die
sich gewohnlich in einem Lehm senkrecht zur Druck-
richtung ausbilden. Die Druckfestigkeit aber war auler-
ordentlichhoch und betrug43 kg/cm?,entsprechend einer
Scherfestigkeit von 21,5 kg/cm? Der Wassergehalt lag
unterhalb der Ausrollgrenze. Auf dem « Warren» ist der
Lehm einer geringeren Auflast ausgesetzt und verliert
seine Festigkeit infolge Wasseraufnahme und Schwellen.
Eine Nachrechnung der kleineren Gleitungen am Bo-
schungsful} zeigte, dal} die Scherfestigkeit des Gault-
Lehmes sich auf 0,55 kg/cm? vermindert hatte. Die
Nachrechnung der Hauptgleitungen ergab fiir dieselben
eine Scherfestigkeit von 1,5 kg/cm?, gegeniiber 21,5 kg/
cm? im ungestorten Zustand. Proben, die aus den Gleit-
zonen entnommen worden waren, ergaben eine Scher-
festigkeit von 1,1 kg/cm? Dies bedeutet bei den mog-
lichen Streuungen eine recht gute Ubereinstimmung,.

Vom Erdbaulaboratorium der Britischen Bahnen,
Western Region, wurde eine direkte Methode entwickelt,
um die Lage von Gleitflichen zu bestimmen. Die dazu be-
niitzten Sonden waren am ErdbaukongreB3 ausgestellt.

Das Prinzip besteht darin, eine Sonde durch die Gleit-
fliche zu rammen und die Verformung zu beobachten.
Diese Beobachtungen koénnen selbstverstindlich nur
gemacht werden, solange eine Gleitung noch aktiv ist.

Es wird dabei eine biegsame Rohre aus Alkathen
versenkt, die einen Innendurchmesser von 1,25 cm auf-
weist. Es ist ein biegsames Plasticrohr von grof3er Zihig-
keit, von geringem Gewicht und hoher Korrosions-
bestindigkeit.

Um dieses Rohr in die unstabile Béschung einzu-
bringen, wird zuerst ein Mantelrohr mit einer verlorenen
Spitze bis zu einer Tiefe, oberhalb welcher die Gleitfliche
vermutet wird, gerammt. Nach dem Rammen wird das
Alkathenrohr im Mantelrohr hinuntergelassen. Das
Mantelrohr wird sodann zuriickgezogen, wihrend die
Spitze und das Alkathenrohr im Bohrloch bleiben.



Nach einiger Zeit wird sich das Alkathenrohr vet-
formen. Die Lage der Scherfliche kann durch Hinunter-
lassen eines Senkgewichtes bestimmt werden. Am Punkt,
wo sich die Réhre verformt hat, wird das Gewicht aufge-
halten und die Tiefe kann abgelesen werden.

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

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

Aus den Erfolgen des Verfahrens kann geschlossen
werden, daB sich als Bodentyp am besten rissiger kohe-
siver Lehm mit einem Wassergehalt in der Nihe der Aus-
rollgrenze eignet.

Zur Behandlung eignen sich nur Béschungen, die
bereits unstabil geworden sind. Durch die Injektion soll
eine Anderung des Spannungszustandes hervorgerufen
werden.

Die Lage der Gleitfliche wird mit dem soeben be-
schriebenen Verfahren ermittelt. Sodann werden die
Injektionspunkte netzf6rmig tiber die unstabile Béschung
gelegt. Der gegenseitige Abstand der Injektionsstellen
betrigt 1,50 m. Die Menge des Injektionsgutes pro
Injektionspunkt betrigt durchschnittlich 1,5 m3,

Es wird tber zwanzig Fille solcher injizierter Bo-
schungen berichtet, die alle mit Erfolg stabilisiert wur-
den. In einer 10 m hohen Béschung wurde in einer
Arbeitszeit von vier Wochen eine Gleitung von 30 m
Linge stabilisiert.

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

Im Jahre 1948 wurde die schottische Hauptbahnlinie
Edinburgh-Berwick von einer Uberschwemmung heim-
gesucht. Da der Durchlal unter einem Bahndamm einge-
stiirzt war, wurde Wasser bis zu einer Hohe von 8,50 m
eingestaut. Das riickgestaute Wasser konnte langsam
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Abb. 1. Gleitungen am Folkestone Warren, England
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Abb. 2. Automatische Porenwasserdruckmessung

durch den schadhaften Durchlal3 entfernt werden. Nach-
her stellte sich die Aufgabe, den Durchgang wieder
brauchbar zu machen. Man entschlof3 sich, den Damm
durch Elektroosmose zu trocknen und nachher den
Durchla3 im Tunnelvortrieb wiederherzustellen.

Es wurden lings der Achse des Durchlasses etwa flinf
Spundielen bis zu einer Tiefe von 15 m als Anoden (+)
gerammt. Als Kathoden () wurden etwa fiinfFilterrohre
abgeteuft, mit einem Durchmesser von 9,0 cm. Als
Stromquelle dienten sieben Gleichstromgeneratoren von
je 20 kW Maximalleistung, da eine Leistung von etwa
100 kW erforderlich war. Das Wasser sammeltesich inden
Kathodenund wurde vondortheraufgepumpt. Im ganzen
wurden 4,1 m?® Wasser aus dem Erdmaterial gepumpt, bei
einem Energieverbrauch von 61 000 kWh. Dies bedeutete
eine Verminderung des Wassergehaltes im Damm um
durchschnittlich 19, Der ganze Prozel3 dauerte acht
Monate. Eine starke Austrocknung fand um die Anoden
und Kathoden herum statt. Halbwegs zwischen den
3,30 m entfernten Elektroden war der Wassergehalt des
Erdmaterials praktisch unbeeinflufit.

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 wire, bleibe
dahingestellt.

Die Messung des Porenwasserdruckes wihrend dem Schet-
test ist heute allgemein Ublich. Diese Messung mul}
meistens bei konstantem Volumen der Probe ausgefiihrt
werden. Um jedoch die Druckmessung zu betitigen, ist
immer eine bestimmte Wassermenge noétig, die aus der
Probe gedriickt wird. Die beschriebene Apparatur zur
automatischen Messung der Porenwasserspannung et-

1

400 000
Gesamtporenwassermenge beschrinkt wird.

moglicht es, daf die Wasserbewegung auf der

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



Exkursion nach Schottland

Von W. Greebli, dipl. Ing., Ziirich

Im Anschlul an den Kongrell fand unter anderem
auch eine achttigige Exkursion nach Schottland statt.

Die uns gebotenen technischen Besichtigungen be-
trafen — neben einer groBen Olraffinerie, der beriihmten
Firth-of-Forth-Briicke, einem Stollen fiir die Erweiterung
der Wasserversorgung Glasgows und dem Hafen dieser
Stadt mit einem unter dem Clyde River hindurchfiihren-
den Tunnelfiireine Hauptwasserleitung —zur Hauptsache
Wasserkraftanlagen. Es ist dies wohl auch das Gebiet,
in dem zurzeit in Schottland die grofBten Anstrengungen
unternommen werden, nachdem lange Jahre die Aus-
nutzung der Wasserkrifte im Riickstand gegeniiber
andern Lindern war.

Dies hat sich aber geindert seit der Griindung des
North of Scotland Hydro Electric Board im Jahre 1943.
Dessen Gebiet umfal3t den ganzen Teil Schottlands nérd-
lichder Linie Glasgow-Edinburgh, eine Fliche vonunge-
fahr 60000 km?2, wobei aber in diesem Teil bei 759, der
ganzen Landfliche nur etwa 25 %, der Bevolkerung woh-
nen. Die halbstaatliche Gesellschaft hat denn auch zur
Aufgabe, nicht nur die Wasserkraftnutzung durchzufiih-
ren, sondern ist auch fiir die allgemeine Entwicklung des
Landes titig und soll die wirtschaftlichen und sozialen
Verhiltnisse durch ihre Bestrebungen verbessern helfen.
Es ergeben sich so Fragen der Industrieansiedelung,
Wiederbevolkerung, Aufforstung, des Strallenbaus, des
Tourismus usw.

Was die Wasserkrifte anbetrifft, so sind gegenwirtig
26 Anlagen im Betrieb und 12 weitere im Bau, daneben
aber noch zahlreiche Projekte im Studium.

BeiBeginndes Zweiten Weltkrieges betrug die Strom-
produktion ungefihr 300 Mio kWh, bei einer installierten
Leistung von 80 000 kW. Heute sind es etwa 1300 Mio
kWh und 700 000 kW. Die vorhandenen Wasserkrifte
sind erst zu etwa 10 9, ausgenutzt, jedoch sollen bis 1965
weitere 209, nutzbar gemacht werden. Entsprechend
derEntwicklung des Landes, hat sich der Verbrauch inden
letzten zehn Jahren ungefihr verdoppelt. Insbesondere
soll in Zukunft auch der Speicherung mit Pumpwerken
Beachtung geschenkt werden. AuBlerdem ist beabsichtigt,
die groBen Totfvorkommen mit Gasturbinen fir die
Stromerzeugung nutzbar zu machen. Natiirlich ist eine
Zusammenarbeit mit den thermischen Elektrizititswer-
ken des Stidens schon heute bestehend und soll in Zukunft
intensiviert werden.

Eshandelt sich in Schottland im allgemeinen um klei-
nere Ausbaugrofen; besonders weil die vorhandenen
Gefille nur gering sind —im Maximum etwa400 m. Zudem
ist die Gliederung des Gebietes verhiltnismiBig ungiin-
stig und bedingt viele Uberleitungen, um die Stauseen
fillen zu konnen. Anderseits ist Schottland bevorzugt
durch eine recht hohe Niederschlagsmenge, die in ge-
wissen Gebieten bis zu 370 cm im Jahr erreicht, im allge-
meinen sich zwischen 250 und 300 cm bewegt. Da keine
Vergletscherung besteht und nur unbedeutende Schnee-
fille vorkommen, ist die jahrliche Verteilung der Wasser-
fuhrung umgekehrt wie bei uns, das heil3t mit der maxi-

malen Wasserfithrung im Winter und Niederwasser im
Sommer.

Das Kraftwerk Pitlochry ist die unterste Stufe der
Tummelgruppe. Interessant ist die dortige Fischtreppe.
Der ganze FischpaB ist 270 m lang und tberwindet in
35 Becken mit Stufenhthen von 45 cm die etwa 15 m hohe
Gefillsstufe. Der Fischpaf3 soll gut funktionieren und von
Salmen und Forellen rege beniitzt werden. Er besitzt
einen elektrischen Registrierapparat, der die passierenden
Fische zihlt und hat zudem an einer Stelle eine Glaswand,
so daB} das Publikum sich persénlich von der Frequenz
iberzeugen kann.

Das Lawers-Kraftwerk wurde 1951 begonnen und ist
heute im Betrieb, obschondie Staumauer noch nicht ganz
fertiggestellt ist. Die Mauer, welche als Pfeilerkopfmauer
ausgefiihrt wurde, ermdglicht den Aufstau eines kleinen
Sees um 27 m. Um Thnen ungefihr die GroBenverhilt-
nisse zu schildern, ein paar Zahlen: Stauinhalt etwa 13 Mio
m?, Einzugsgebiet 45 km?, jedoch unter Zuhilfenahme
von Nachbargebieten mit total 21 km Zuleitungsstollen.
Die Mauer ist 330 m lang und maximal 40 m hoch, das
Gefille betrigt 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 Westkiiste gelegene Kraftwerk Loch
Sloy ist ein dhnliches Werk — iibrigens das erste der gro-
Beren Werke mit Baubeginn 1945 und hat die zurzeit
grofite Zentrale Schottlands mit vier Francisturbinen von
je 45000 PS. Auch hier wurde das natiirliche Einzugs-
gebiet von 17 km? durch total 28 km Zuleitungen auf
81 km2vergroBert. Die Daten der dortigen Staumauer und
deren Ausfithrungsart sind recht dhnlich denjenigen des
vorher geschilderten Lawers-Kraftwerkes.

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

Abb. 1. Luftseitige Ansicht der Pfeilerkopfmauer des Lawers-
Kraftwerkes
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Der eigentliche Stausee ist durch die obere Mauer,
auch wieder eine Pfeilerkopfmauer, abgeschlossen. Untet-
suchungen ergaben, dal3 diese Mauerart wirtschaftlicher
war als eine Vollmauer oder ein Erddamm. Die Mauer ist
675 m lang und besitzt 37 Pfeiler, maximale Hohe 39 m.
Noch ein paar konstruktive Angaben:

Beton im Innern etwa 210 kg Portlandzement/m3
Beton auflen etwa 360 kg Portlandzement/m3.

Maximale Bodenpressung mit Riicksicht auf den relativ
schlechten, schiefrigen Fels ungefihr 8 kg/cm? Funda-
menttiefe etwa 4,5 bis 6 m unter Terrainoberfliche.

Das obere Kraftwerk befindet sich in der Nihe des
Mauerfufles am obern Ende des untern Staubeckens.
Es dient zugleich als Pumpstation zur Fiillung des obern
Sees.

Das untere Staubecken ist relativ klein, da es nur als
Ausgleichsbecken dient und zur Fassung einiger Neben-
biche, die nicht in das obere Becken eingeleitet werden
konnten. Der Abschlul} dieses Beckens ist zweiteilig, ge-
trennt durch einen Felssporn. Auf der einen Seite ist eine
leicht gebogene Betonmauer, auf der andern — da dort
anstehender Fels erst in grofler Tiefe vorhanden ist — ein
Erddamm, allerdings bescheidenen Ausmalles, von 12 m
Hohe und 180 m Linge. Die Boschungen dieses Erd-
dammes haben Neigungen von 1:2,5 und 1:3. In der
Mitte ist ein Kern aus armiertem Beton etwa 40 cm stark.

Als letztes der besuchten Kraftwerke ist dasjenige von
Allt-na-Lairige zu erwihnen, das speziell interessant ist,
weil es eine Mauer in vorgespanntem Beton besitzt. Die
Mauer von total etwa 400 m Linge wurde in einzelnen
Blocken von 12,6 m Linge ausgefiihrt. Jeder Block be-
sitzt zwei Verankerungen, bestehend aus je 28 Kabeln
von @ 1'/g", das heillt etwa 3 cm. Pro Verankerung sind
maximal etwa 1000 Tonnen aufzunehmen, was in den
Kabeln eine Spannung von etwa 5500 kg/cm? ergibt. Die
Druckspannung im Beton steigt auf etwa 85 kg/cm?. Die
Verankerungen in einwandfreiem Granitfels haben etwa
1,20 m Durchmesser und gehen ungefihr 10 m tief. Die
Maueristam Ful3 etwa13mbreit,ander Kronenoch1,5m
bei einer maximalen Hohe von etwa 23 m. Seeseits der
Mauer wurde noch ein Injektionsschirm ausgefiihrt, Die
Kabelschichte wurden nach Fertigstellung der Mauer
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Abb. 2. Schnitt durch die Staumauer in vorgespanntem Beton
des Kraftwerkes Allt-na-Lairige, Maf3stab etwa 1:300
(entnommen aus einem Prospekt des North of Scot-
land Hydro-Electric Board)

ebenfalls injiziert. Durch diese Ausfiihrungsart wurde
ungefihr 409, an Beton eingespart. Allerdings stehen
dem die hohen Kosten fiir die Kabel gegeniiber, jedoch
soll gesamthaft sich eine Einsparung von etwa Fr. 3000.—
pro Laufmeter Mauer ergeben haben. (Abb. 2)

Die Exkursion zeigte uns, daB Schottland bestrebt ist,
die eigenen Wasserkrifte nun intensiv auszuniitzen, um
dem gesteigerten Bedarf entsprechen zu kénnen und sich
von der teuer gewordenen Kohle unabhingig zu machen.
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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
auz déformations en fondation. Il convient donc de savoir
avec une précision plus grande estimer a lavance. les
tassements @& craindre, afin de pouvoir en tenir compte
dans le choiz des solutions constructives.

Nous avions, il y a quelques années, dans le cadre de
Uactivité 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 aprés coup,

1 Cette étude a fait l'objet d'une communication présentée au
4e Congrés de la Société internntionale de mécanique des sols et des
travaux de fondation, 4 Londres, en aolit 1957. Elle a é1é complétée
toul récemment par les résultats de nouveaux essais entrepris au
cours des années 1956-1957.

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

Dés lors Uactivité qu’a déployée notre Institut, plus spé-
cialement dans le domaine des fondations des routes et des
pistes d’aérodromes, a fait apparaitre, dans une plus
grande mesure que précédemment, Uintérét d'essais de
charge exécutés sur place pour la détermination de coef-
ficients caractérisant le sol au point de vue de la déforma-
bulité.

Ces essais de charge exécutés sur place sont d’un
intérét évident pour les applications routiéres. Les normes
établies d ce sujet par I'Union suisse des professionnels
de la route, et faisant largement état des travauz des
instituts de recherche, en font fo.

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



routiére, ne sont pas sans relation avec ceuz que tradition-
nellement Uon introduit dans le calcul classique des fon-
dations sur sols élastiques. Par conséquent les progrés
réalisés en cette matiére, dans le domaine particulier des
chaussées, peut étre étendu, sous certaines conditions, a
celut des fondations en général.

C’est a l'examen de cette généralisation et du bien-fondé
de celle-ct que s’attache cette communication. Aprés avoir
rappelé les divers 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 avec quelques chances de succés.

Comme dans Uexamen d’autres problémes touchant aux
fondations il n’est pas de méthode dont 'usage puisse étre
recommandé de maniére générale; Uessentiel est d’adopter
dans chaque cas celle qui conduit au minimum d’erreur;
c’est le mérite d’études comme celles-ct de contribuer trés
efficacement & faciliter & Uingénieur, auteur d’un projet,
le choiz de ses moyens d’investigation et de calcul.

D. Bonnarbp, professeur.

A. Introduction

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

Le module de réaction ks du sol est déterminé cou-
ramment pour le dimensionnement des revétements
rigides de chaussées ou des pistes d’aérodromes par
essais de charge in situ. On détermine le tassement €
d’une plaque circulaire de diameétre D sous I'effet d’une
charge P, provoquant une contrainte o sous la plaque :

ks = " kg/cm3,

Ces essais donnent une bonne mesure du module de
réaction pour les ouvrages supportant des charges
mobiles, mais ils ne permettent pas de déterminer le
module de réaction d’un sol de fondation argileux ou
limoneux supportant des charges permanentes (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 coeflicient a partir d’un calcul de tasse-
ments basé sur des résultats d’essais cedométriques.
Nous désignerons par ks’ ce deuxiéme module de
réaction.

B. Détermination du module de réaction par essais de
charge «in situ», avec plaques circulaires et poin¢on
C.B.R.

Les méthodes utilisées par les divers laboratoires de
mécanique des terres pour l'exécution des essais de
charge varient dans leurs détails. Mais on détermine
toujours le tassement d’une plaque sous I’effet d’une
charge croissante, ce qui permet de tracer le dia-

Canfraintes sous 1a plaque

Fig. 1. — Courbe «charges-tassements » résultant d’un
essai de charge avec plaque circulaire.

gramme (« charge-tassement ». Le module de réaction ks
est la pente de la corde, joignant l’origine & un point
de la courbe, choisi en fonction des contraintes s’exer-
cant 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 sol
élastique est celul qui résulte d’un essai exécuté avec
une plaque de 75 cm de diamétre que I'on charge de fagon
a obtenir sous la plaque une contrainte de 0,7 kg/cm?
(méthode de Westergaard). Le tassement de la plaque
sous cette charge permet de calculer le module de
réaction. Si l'essai est exécuté & l'aide d’une plaque
de diamétre plus petit que 75 cm, le tassement de la
plaque est plus faible pour une méme contrainte. Les
résultats des essais donnés ci-aprés montrent que ks
peut alors é&tre calculé par la formule :

cD
ks = — ¢
e 75
Fig. 2. — Appareil pour essais de charge avec plaques

circulaires de 16 et 30 em de diameétre et poingon CBR
(appareil U.S.P:R.).



On vérifie en effet que le module de compressibilité

c .
Mg = - D kg/cm? est sensiblement constant pour un

moyenne algébrique des écarts de tous les essais est

—2,1 9,

sol donné ; nous verrons plus loin quelle est I'importance Moyenne

de l‘erreur é} cramdrt? sur ce coeflicient d_étef'mlné a Ftnde I;I_omln_'c ag“}gc‘gﬂz Nature du sol essayé
partir d’essais avec différentes plaques (voir figures 4 essais

et 5).

]’\.Ios essais ont ega.lement eu pour ‘b.ut de montrer 20 7,6 glaise argileuse ou grave-
qu’il existe une relation entre le coefficient CBR et le leuse (en plein champ)
module de compressibilité Mpg. Il est donc possible de
déterminer ’ordre de grandeur du module de réaction ks )

. o is CBR . . 14 + 5,9 sable et gravier (couche
a partir essals. , et lnverse.ment. d’appui pour route en béton)

Le Laboratoire de géotechnique de I'E.P.U.L.
exécute les essals de charge conformément aux prescrip-
tions des Normes de 1’Union suisse des professionnels 3 20 9,8 glaise argileuse ou grave-
de la route ! leuse (en plein champ)

Les essals exécutés ces derniéres années par le
L.G.E.P.U.L. peuvent se répartir en quatre groupes : 4 18 — 9% glaise trés graveleuse (infra-

.o . structure d’une voie de che-
Groupe 1: Essais in situ en 91 emplacements avec min de fer)
plaques circulaires de 16 c¢m et 30 cm de
diamétre (182 essais). .
.. . 16 — 18,0 sable et gravier (couche
Groupe 2 : Essais in situ en 8 emplacements avec d’appui pour route en béton)
plaques circulaires de 16 cm, 30 cm et
75 cm de diamétre (24 essais). .
. s s . . 6 22 + 12,3 idem
Groupe 3: Cinq séries d’essais en laboratoire avec
plaques de 11,3 cm, 16 cm, 24 cm et-30 cm
sur sols compactés (20 essais). 7 | 12 + 1.8 Sur revétement bitumineux
L . (chaussée en ville)
Groupe 4 : LEssais in situ en 99 emplacements avec
plaques circulaires de 16 cm de diamétre
et poingon CBR (198 essais). 8 | 20 g,ab'e et tgrigl%fogondajwn
une piste aer rome
Résuliats des essats du groupe 1

La figure 4 donne les écarts en pour-cent entre les 9 99 — 97 marne dure
valeurs du module de compressibilité Mg déterminé a
I'aide des plaques de 16 cm et 30 cm de diameétre. Ces . Sabl .
essais furent exécutés au cours de 11 campagnes. L’écart 10 8 +12, able et gravier
maximum observé entre les deux valeurs de Mg est
de 4 50 9%,. Les moyennes algébriques des écarts sont 11 10 —16 Glaise limoneuse
données pour chaque campagne au tableau ci-aprés. La
Fig. 4. — Ecarts en pour-cent en- 80 Etude
tre les valeurs du moclule de com-
pressibilité Mg déterminées au 0
méme ‘emplacement avec les pla- 60
ques de 16 et 30 cm de diamétre. 50

40
30
%

1 L'appareil de charge permettant 20 s o B
I'essai avec plaques de 16 cm, 30 cm et
poincon CBR (fig. 2) a é1é normalisé par 1<) ]

I'Union suisse des professionnels de la E 0

route (IJ.S.P.R.) en 1953. Il est utilisé ® B M =255
systématiquement c¢n Suisse pour la

détermination de la force portante de 20 @

P'infrastructure et de la fonclation des n— Mgy = 1925
chaussées a revétements sauples, carac- 70 moy
térigée par les coeflicients M et CBR. @

Les normes lixant les dimensions de

I'appareil, 1a méthode de I'essai et

I'interprétation des résultats ont été

&+ Mg moy + 1746

rédigées par la Commission pour I'é¢tude 60
de [linfrasteucture des chaussées de 7
I’US.P.R,, en collaboration avec les 0
Laboratoires de géotechnique des Ecoles 80

polytechniques de J.ausanne et de Zurich.
Normes SNV 40310, 40312, 40315
et 40 317.

00

200

') kg/em?
1000 Mg g, kg/m*
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Tous les essais de ce type exé-
cutés par le L.G.E.P.U.L. ont été
pris en considération. Trois es-
sais seulement furent éliminés,
ils donnaient tous les trois des
écarts de 'ordre de —70 9 et
avalent été exécutés dans de
mauvaises conditions d’appui de
la plaque.

On en conclut que les essais
avec plaques de petit diamétre

. . o]
satisfont la loi Mg = : D = cte

mais que I’écart & craindre sur
le résultat d’un essai est de l'or-

dre de 450 9.

Résultats des essais du groupe 2

La figure 5 donne les résultats
d’essals in situ exécutés en 8
emplacements avec les plaques
de 16, 30 et 75 cm de diamétre.
(Les points représentatifs de ces
essais sont figurés sur le dessin
par des croix.)

Si 'on admet que le facteur

o
Mg= " D est constant pour un

sol donné, quelle que soit ' la
plaque utilisée, on a la relation:

kD 75
ks — D

ou kD = g pour les plaques de

16 et 30 cm de diamétre et

Fig. 3. — Appareil pour essais de charge avec plaque de 75 cm de diameétre
et charge de 12 t.

ks = % pour la plaque de 75 ecm
de diamétre.

Cette hyperbole est représen-
tée sur la figure 5, ainsi que la
courbe expérimentale de Stratton
(Stratton J. H., 1944 : Construc- sable |
tion and design problems. M:uli- . sable 2
tary airfield, a symposium. Proc. Essais enlaboratoire avec plaques de ballast |
Amer. soc. Civ. Engrs.). g U316, o4 ef 30.cm. ballast 2

On remarque que les résultats glaise
des essais avec plaques de 16 et
30 cm s’écartent de --40 9, et
sont presque également répartis
de part et d’autre de la courbe

, . kD 75
théorique - = - Courbe expérimentale de Stratton

Ceci montre que les essais
exécutés in situ avec plaques
de petits diameétres satisfont la
loi Mg = cte, mais que les écarts
a craindre sur chaque essai sont 0 L
de 'ordre de + 40 %. 0

Essais.insifu" avec plagues de @ 16, 30 ef 75un. +

Zone d'erreur expérimentale *5%

Fig. 5. — Ecarts entre les résultats d’essais exécutés avec des plaques de diftférents
diamétres et la courbe théorique
Cinq séries d’essais furent exé- kD 75

cutées en laboratoire sur des ks D

Résultats des essais du groupe 3



— 5 —

Etude N° { o

Fig. 6. — Valeurs du rapport °
ME  ssultant dessai Me
CBR résultan essals avec :15‘61-0,158
plaque de 16 ecm de diameétre
et poingon CBR au méme
emplacement. ° +
. + o o
10
0P %

terres compactées avec des plaques de 11,3, 16, 24 et
30 cm de diamétre.

Les résultats de ces essais sont donnés a la figure 5 ;
ils sont représentés par des cercles (essais sur un sable),
des carrés (essais sur 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 avec plaque de 30 cm:
€ 75

Les résultats des essais exécutés avec les autres
plaques sur le sable s’écartent complétement de la loi
théorique. Le sable sans cohésion est poin¢onné déja
pour de faibles contraintes sous la plaque. Par contre
les points représentatifs des essais exécutés sur le bal-
last tout-venant et sur la glaise s’écartent peu de la
courbe expérimentale de Stratton,

On en conclut que pour des recherches de laboratoire
exécutées dans de trés bonnes conditions, sur des maté-
riaux cohérents, la courbe de Stratton devrait remplacer
la loi théorique Mg = cte.

Résultats des essais du groupe 4

En comparant les résultats d’essais CBR et avec la
plaque de 16 cm de diamétre exécutés sur un méme sol,
nous avons cherché une relation entre les coeflicients
CBR et ks (pour les sols fins). En effet, si I'on considére
le poingon CBR comme une plaque de 5 cm de diamétre
(et si I'on néglige le fait que le processus de I'essai CBR
est différent de celui des essais avec plaques) on trouve :

Mg = 13,8.CBR
cecl & condition d’admettre la lot Mg = cte. La figure 6

donne les valeurs de CAJ—F en fonction de I'indice de

BR
plasticité pour 99 sols étudiés. Elle montre que la
presque totalité des points représentatifs des résultats
d’essais sont situés entre les horizontales correspon-
dant a CA;II?% = Jet CJZ‘;}? = 27. La valeur moyenne

Mg . L
de CBR 16,6. Ce chiffre est plus grand que le
facteur théorique 13,8 ; I'essai CBR étant un poingon-

nement rapide et le piston étant animé d’un mouvement

continu, le sol offre une résistance légérement plus
faible que sous I'action d’une plaque chargée progres-
sivement.

M

Mais on remarque aussi que CBIIE'? augmente avec 'in-
dice de plasticité PI du sol. Pour PI =0, CBR = 13,6,

il est pratiquement équivalent & la valeur théorique
calculée plus haut.

M
La relation entre CTE% et PI est la suivante :
Mg
CBR = 13,6 4+ 0,158 PI.

C. Calcul du module de réaction ks & partir d'essais
aedométriques en laboratoire

Les essais de charge avec plaques ne permettent pas
de prendre en compte I'effet de consolidation lente du
sol sous I’action d’une charge permanente, ni I'influence
des couches profondes.

La valeur du module de réaction ks’ d’un sol de fon-
dation, sur lequel prennent appul des semelles conti-
nues supportant un grand nombre de charges ou un
radier général, devra donc étre calculée a partir des
résultats des essais cedométriques. Nous proposons de
calculer ks’ par la formule :

O — Oy
p

ou p est le tassement par consolidation du sol de fonda-
tion sous l'action de l’augmentation de contrainte
0y, — 03, calculée par la méthode classique de Terzaghi:

ks’ =

e, = valeur de I'indice de vide du sol correspondant a
la contrainte oy, avant les travaux.

e, = valeur de l'indice de vide du sol correspondant a
la contrainte o,, aprés les travaux.

e, + ¢
em= ——g —



=6 =

o, et 0, sont les contraintes moyennes dans la couche
d’épaisseur H. v

Le tableau ci-aprés donne les valeurs du coefficient
ks’ en kg/em? calculé par cette méthode & 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 : contrainte sur le sol.

Glaise
Type dc fondation com- Limon | Argile | Tourbe
em? | pacte

1 |0,50,051]0,124 | 0,016 | 0,003

Radier 1 |.1 /0,169 0,200 | 0,017 | 0,003
de longueur

infinie

3 2 /0,194 | 0,103 | 0,020 | 0,005

B=10m 3 3 |0,208 0,111 | 0,022 | 0,005

1 1 10,869 0,252 0,060 | 0,013

Semelle 1 | 2 0,649 0,301 0,070 | 0,015
de longueur

infinie

3 2 10,6510,385| 0,075 | 0,016

B=92%m 3 |0,620|0,450 0,081 0,019

Les caractéristiques des terres mentionnées a ce
tableau sont :

SOI ﬂDeanl‘sei]t'léte
PP =0 o=15
Glaise |
compacte 2,31 0,2§8 0,275 0,265
Limon 1,87 ‘ 0,971 0,904 0,880
Argile. 1,69 1,412 1,115 1,003
Tourbe 1,08 9,051 5,426 4,131

D. Conclusions

Les essais avec plaques circulaires et poingon CBR
tels qu'exécutés en Suisse ces derniéres années par le
L.G.E.P.U.L. ont montré que le module de réaction ks
pouvait étre déterminé par essais in situ avec des
plaques de petits diamétres et calculé par la formule

o D
ks = T 75

; Verreur 4 craindre sur un essai est de

I'ordre de +50 9%, Cette précision est généraleinent

suflisante pour la détermination de ks ; elle conduit &
une erreur de l'ordre de + 10 9, sur I’épaisseur de la
dalle ou de la semelle de fondation.

On obtiendra ks avec une précision de I'ordre de
+20 9% en exécutant cinq & dix essais sur un sol dont
on voudra déterminer le module de réaction avec plus
de précision.

La connaissance du coellicient CBR d’un sol, déter-
miné in situ, permettra pour les sols fins d’estimer le
module de réaction du sol :

Mg CBR
ks = T =~ 15 D
ou, de fagon plus exacta :
ks = (13,6 + 0,158 PI) C#

Cette relation entre ks, Mgz et CBR permet aussi
inversement de calculer le coefficient CBR a partir
de Mg résultant d’un essai de charge avec plaque. On
pourra donc utiliser ’abaque de dimensionnement des
chaussées 4 revétement souple (abaque donnant ’épais-
seur de la fondation en fonction du coeflicient CBR)
méme en cas de sols graveleux, lorsque I’essai CBR ne
peut étre exécuté ; il sera dans ce cas remplacé par un
essal avec plaque.

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

g 100+
CBR+5

d: épaisseur de la fondation en cm. Différence
entre le niveau du terrassement et le niveau
fini de la chaussée.

P charge par roue des véhicules en t.
CBR: coeflicient en 9.

On peut donc écrire également :

1500 + 2250\/P
T Mg+

Mz : module de compressibilité en kg/cm?

d

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 :

g 100 +150VP _ 4,
CBR + 5

_ 1500 + 2250 /P
Mg+ 75

d: épaisseur en ' cm de la fondation en matériaux

graveleux ; différence entre le niveau du terrasse-
ment et le niveau d’appui de la dalle.

d —3d’

d’ : épaisseur de la dalle en cm.

Le module de réaction d’un sol fin (peu perméable et
trés compressible) peut étre calculé par la formule :



4 partir des résultats d’essais cedométriques de labora-
toire sur échantillons intacts ; ce coefficient est néces-
saire au calcul d’une semelle continue ou d’un radier de
fondation sur sol élastique par la méthode de Magnel
par exemple (voir Magnel G., 1942 : Stabilité des cons-
tructions, vol. III, p. 164-221).

La précision obtenue par ces méthodes est de 4 50 9,
sur la valeur de ks pour un essai isolé. Cet écart constaté
entre les résultats de deux essais de charge exécutés au
méme emplacement (0,5 & 1 m de distance I'un de
I’autre), est généralement plus petit que celui que 1’on
constate entre les valeurs d’essais exécutés dans une
zone de quelques centaines de métres de longueur. Dans
la pratique du calcul d’une dalle de route ou d’une
fondation d’ouvrage on devra donc prendre un coefli-
cient ks moyen, calculé & partir des résultats d’une série
d’essais dont les écarts sont nettement plus élevés
(étant donné I’hétérogénéité des sols en Suisse) que
I’erreur & craindre sur le résultat de chaque essai.

Il convient de déterminer ks et ks’ de la fagon sui-
vante :

10 Quoerages supportant des charges mobiles : dalles de
routes en béton, de pistes d’aérodromes, de places de
parc ou de hangars pour véhicules. Quelle que soit la
nature du sol de fondation, ks sera déterminé par essais
de charge in situ avec plaques de diamétre adapté a la
dimension des plus gros graviers. (Détermination de la
courbe charges-tassements jusqu'a o = 4,5 kg/cm?.)
Pour les ouvrages de grande importance : autoroutes,
aérodromes principaux : vérification par essais avec
plaque de 75 cm.

Le dimensionnement de la fondation des dalles se
fait a I’aide des formules données plus haut.

20 Quvrages avec charges permanentes : batiments,

silos, entrepdts, usines, etc.

a) Sols grossiers, dans lesquels aucun échantillon
intact ne peut étre prélevé : graviers, ou sols trés
graveleux (la consolidation lente n’intervient pas).
ks est déterminé par essais de charge in situ avec
plaques de diamétre adapté & la dimension des
plus gros graviers.

b) Sols fins, dans lesquels des échantillons intacts
peuvent étre prélevés : argiles, limons, glaises (la
consolidation lente intervient).
ks est calculé & partir d’essais cedométriques en
laboratoire sur échantillons intacts.

L’épaisseur de la dalle est déterminée par la méthode
de Magnel par exemple (calcul d’une fondation sur sol
élastique).

L’ordre de grandeur des coeflicients ks et ks détermi-
nés par les deux méthodes qui font I'objet de cette com-
munication est le suivant :

Méthode Type de sol ks ou ks' kg/em?
Tourbe 0,003-0,020
Essais de Argile 0,020-0,100
compressibilité
en laboratoire
(Valeurs de ks') Limon 0,100-0,450
Glaise compacte 0,100-0,900
Terrain naturel
de trés mauvaise
‘ qualité 0,2
‘ Terrain naturel
mauvais 0,8
Essais de charge
«in situ» 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 der Zusammendriickbarkeit in situ
mit Hilfe eines Modellpfahls

Von Prof. R. Haefeli und H. B. Feblmann*

1. Problemstellung

Die Messung der Zusammendriickbarkeit des Untet-
grundes in situ erfolgt normalerweise mit dem Platten-
versuch. In gewissen Fillen, insbesondere in Boh-
l6chern, hat jedoch diese Versuchsanordnung den Nach-
teil, daf sich eine Stérung des Bodens unmittelbar unter
der Lastplatte schwer vermeiden li3t. Da in dieser Sto-
rungszone gleichzeitig die groBten Pressungen und Zu-
sammendriickungen entstehen, so werden oft Setzungen
gemessen, die erheblich groBer sind als diejenigen des
ungestorten Bodens.

Wesentlich giinstiger liegen die Verhiltnisse, wenn
man anstelle einer Kreisplatte einen kurzen Pfahl zur
Ubertragung der Last auf die Bodenschicht verwendet,
deren Zusammendriickbarkeit zu bestimmen ist. Im
Gegensatz zum Plattenversuch kann man in diesem Falle
von einem Pfahlversuch sprechen [1]. In Abb. 1 sind die
beiden Méglichkeiten der Ubertragung einer Last P auf
die zu untersuchende Bodenschicht von der Héhe A ein-
ander gegentibergestellt.

Im Falle der Kreisplatte (@) befindet sich die Bohrloch-
sohle in B, beim Modellpfahl () dagegen auf der Hoéhe
A’. Beim einfachen Plattenversuch liegt somit die ge-
storte Bodenzone im Bereich der zu messenden Zusam-
mendriickung, wihrend beim Pfahlversuch die infolge der
Verdringung gestorte Zone auBerhalb bzw. oberhalb des
MeBbereiches 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 Sto-
rung [2].

Gegeniiber der konzentrierten Belastung der Kreis-
platte ergibt sich in der horizontalen Ebene durch die
Pfahlspitze B’ eine glockenf 6rmige Spannungsverteilung.
Die Axspannung o, unter der Pfahlspitze (B') ist fiir eine
gegebene Last P wesentlich kleiner als die entsprechende
Spannung unter der Platte (2). Andererseits klingt die
Axspannung bei der Platte mit der Tiefe rascher ab als
beim Pfahl. Die zu messenden Setzungen sind fiir eine
gegebene Last P beim Pfahl kleiner als bei der Platte und
erfordern daher eine héhere Mef3genauigkeit.

Bei der praktischen Anwendung der Methode kénnen
w.a. die in Abb. 2 skizzierten Anordnungen verwendet

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

werden. Abb. a zeigt die gegeniiber dem Gestinge et-
weiterte Spitze einer leichten Rammsonde, Abb. b und ¢
eine dhnliche Sonde, bei der die Spitze als kurzer Pfahl
ausgebildet ist, wobei der Setzungsversuch mit (¢) oder
ohne Verrohrung (b) durchgefiihrt werden kann. SchlieB3-
lich ist in Abb. d eine Rammsonde mit Reibungszylinder
dargestellt, beiwelcher der Setzungsversuch durch direkte
Belastung der schraflierten Spitze mit Hilfe eines inneren
Gestinges erfolgt [3, 4].

7
4y (%)
Abb. 1. Vergleich von Plattenversuch (links) und Modell-
pfahlversuch (rechts) im Bohrloch. E = gestorte
Bodenzone

Allgemein besteht die Aufgabe darin, aus der ge-
messenen Setzung der Sondenspitze die Zusammen-
driickbarkeit der unterhalb der Spitze (B) gelegenen
Bodenschicht zu bestimmen und dieselbe durch ent-
sprechende Kennziffern auszudriicken. Zu diesem Zweck
muB jeder Sondentyp geeicht werden, indem Setzungs-
versuche im Laboratorium an einem oder verschiedenen
homogenen Bodenarten von bekannter Zusammendriick-
barkeit durchgefithrt werden. Mit Hilfe von Modellver-
suchen 148t sich ferner ein Einblick in Art und Anderung
der Lastverteilung gewinnen. Ein Beispiel einer solchen
Untersuchung wird in Kapitel III behandelt.

IL. Theoretische Grundlagen

Auf Grund der Boassinesgschen Theorie der Span-
nungsverteilung 146t sich das vorliegende Problem auf
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Abb. 2. Verschiedene Versuchsanordnungen des Modell-
pfahles.
a) Rammsonde
b) Rammsonde mit
Spezialspitze unver-
rohrt

c) dito, verrohrt
d) PreBrammsonde mit
Reibungszylinder

halb empirischem Wege niherungsweise wie folgt 16sen
(Abb. 3):

Unter der Voraussetzung, dal der Grenzwert der
Mantelreibung 7 nicht iiberschritten wird, ist die Span-
nungsverteilung unter der Pfahlspitze vergleichbar mit
derjenigen einer Einzellast P, die in einer zunichst unbe-
kannten Hohe g, iiber der Pfahlspitze angreift (Punkt A4).
Fiir den elastischen Halbraum liBt sich einerseits die
Setzung der Schicht B-C von der Michtigkeit /7 infolge
der Einzellast P in A leicht 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 erhilt man eine
Gleichung fiir die Hohe g,, die unter gewissen Voraus-
setzungen als die EichgroBe des betreffenden Gerites
gelten darf. Dabei bedeutet g, die Hohe des Angriffs-
punktes A einer fiktiven Einzellast iiber der Pfahlspitze
B, die theoretisch dieselbe Setzung ergeben wiirde wie
der Modellpfahl unter der gleichen Belastung P.

Fiir ein elastisches Material berechnet sich die Zu-
sammendriickung y der Schicht B—C (Hoéhe = H') unter
der in A angreifenden fiktiven Einzellast auf Grund der
Spannungsverteilung nach Boxussinesq wie folgt:

3P
0, = 27’5':{2 (1)
o 3P 1
A(dR) = — - d I
(&) = X onE o &
_3PzEdz_3P.| 3P H
YT 2RE ¢ - 2#-E 72755-%1'20
<o
p— 3P . 1
) mEa | 148 @)
3P
fiir H = oo: ymax = m—g 3)

Beider Ubertragung dieser fiir ein elastisches Medium
abgeleiteten Beziehungen auf ein Lockergestein miissen

wir unterscheiden zwischen dem vorbelasteten und nicht
vorbelasteten Material:

1. Vorbelasteter Boden (vgl. Abb. 3)

Zur Vereinfachung wird der Uberlagerungsdruck p,
innerhalb der betrachteten Schicht A als konstant ange-
nommen. Der Boden sei ferner so stark vorbelastet, daB3
die Vorbelastung p, groBer bleibt als die maximale unter
der Pfahlspitze auftretende Bodenpressung, d.h.:

Pe = Po + 0% 4)

worin 0%, die Axspannung infolge P, bedeutet. Bezeich-
nen wir mit:

P, = totale Pfahllast, einschlieSlich Eigengewicht,

P = zusiitzliche Pfahllast gegentiber dem Eigengewicht
des entsprechenden Bodenzylinders vom Quet-
schnitt F,

y = mittleres Raumgewicht des tiberlagernden Bodens,

F = Querschnitt des Modellpfahles,

so gilt ferner:
P = Py—y-F ®)

Unter diesen Voraussetzungen kann die Setzung der
Pfahlspitze nach Gleichung 2 und 3 berechnet werden,
indem man den Elastizititsmodul £ durch den konstan-
ten Zusammendriickungsmodul KX’ = Mg/', der fiir die
Wiederbelastung des Bodens maBgebend ist, ersetzt.

Sind bei Eichversuchen die Werte X’ und / gegeben,
wihrend die Setzung y direkt gemessen witd, so erhilt
man aus Gleichung 2 fiir die zu bestimmende Wirkungs-
hohe folgenden Wert:

R ©)

== n K’ Hy

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

Z

74

Abb. 3. Verteilung der Vettikalspannung unter dem Modell-
pfahl: 1 x4, wahrscheinliche Spannungen; 2 x3 be-
rechnet fir Einzellast in A (Bousinesq)



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

@)

2. Nicht vorbelasteter Boden

Beim nicht vorbelasteten Boden geht es um die Be-
stimmung der gesamten Konsolidationssetzung. Der
Zusammendrickungsmodul A/, ist in diesem Falle von
der zusitzlichen Vertikalspannung o, abhingig, die den
Konsolidationsdruck p, beeinflullt. Der Modul K = My,
ist deshalb keine Konstante, wie beim vorbelasteten
Boden, sondern eine Funktion der Tiefe g, wobei auf
Grund der Proportionalitit zwischen K und p,, folgt:

K, = Mg, = j: ®)
Darin bedeuten:

A, = Zusammendriickungszahl = prozentuale Setzung
der Odometerprobe infolge Spannungserhdhung
von ¢ = 1 kg/cm? auf ¢ = ¢ = 2,718 kg/cm? [5];
p, = maligebender Konsolidationsdruck in der Tiefe g.

Da in der Tiefe g die Vertikalspannung von p, auf
Po+0, ethoht wird, so ergibt sich der in diesem Punkte
mafBgebende K-Wert als Mittelwert aus der Anfangs-
und Endspannung angenihert wie folgt:

)

worin p, denfiirdie Schichthéhe A einfachheitshalber als
konstant betrachteten Uberlagerungsdruck bedeutet.
Fiir die Setzung der Schichthéhe dg folgt:

P

g, i

0y 'dZ:Ae
Po+7

dy = A, - f)_n_+|-
Oy 2

Dutch Integration tiber die Schichthéhe /A und Ein-
setzen des Wertes fiir ¢, nach Gleichung 1 erhilt man die
gesuchte Setzung y.

\/7!'./15
1
larc tg z- \/4%0]

<o
Setzt man \/7;11; 9 — j, so erhilt man:

J [arc tg (22.7b) —arctg (2-%q -b)] (10)

Interessiert dagegen nur die Teilsetzung Ay, die infolge
der Erhohung der Last P um einen relativ kleinen Betrag
AP entsteht, so ergibt die Integration folgenden Wert:

4

4P
Ay = —& . — |arct 12
V=17, P [ g

& | (10)

Abgesehen von den bereits erwihnten Voraussetzun-
gen beruht die votliegende Theorie auf folgenden ver-
einfachenden Annahmen:

a) die Spannungsverteilung unterhalb der Pfahlspitze sei
unabhingig von der Bodenart;

b) der Wert g, sei unabhingig von der Schichthéhe /;

c) zwischen Pfahlmantel und Boden finde kein Gleiten
statt, das heit der Grenzwert der Mantelreibung
werde nicht iiberschritten. Bei der Uberwindung der
Mantelreibung wiirde sich der Angriffspunkt der
fiktiven Einzellast nach unten verlagern.

Da diese Voraussetzungen nicht genau erfiillt sind,
handelt es sich um eine Niherungsberechnung. Um
brauchbare Resultate zu erzielen, ist es wesentlich, daB die
Anordnung beim Eichversuch dieselbe ist wie beim Feld-
versuch. Dadurch werden gewisse Fehlerquellen elimi-
niert.

III. Laborversuche

1. Anordnung und Durchffiibrung der 1V ersuche

Das Schema der Versuchsanordnung ist aus Abb. 4
ersichtlich. Zunichst wurde das unter 2. beschriebene
Versuchsmaterial an der FlieBgrenze in einen Odometer
von 250 mm @ eingebaut und wihrend mehreren Mona-
ten unter p, = p, = 1 kg/cm? konsolidiert. Durch eine
Bohrung in der Deckelplatte wurde anschlieBend ein zy-
lindrischer Stempel von 50 mm @ mit einer konstanten
Geschwindigkeit von 1,25 mm pro Minute bis in eine
Tiefe von 22,4 cm eingeprefit, ohne die seitliche Auflast
P> die durch eine ringférmige Platte tibertragen wurde,
zu entfernen.

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

€ ] 2 6 e
£ 0 120 140 p, £
4 02
P =po-pc-F
[}
R x-9? 2
06
F A
"0 ,
Fe=Po
!
T4
o
6
66
8
20 20
22
2 3 4 5 6 7 8 9
— 7/4

Abb. 4. Modellversuch im Labotatotium. Lastsetzungskurve
des Modellpfahles



160 kg bzw. ¢ = 8 kg/cm? wurde wihrend sechs Tagen
konstant belassen, um die vollstindige Konsolidation
unter dieser Last zu erzielen. AnschlieBend wurde der
Stempel entlastet und die zum Riickzug erforderliche
Kraft gemessen. Wihrend der ganzen Versuchsdauer
blieb die seitliche Auflast p, unverindert (1 kg/cm?).
Nach dem Ausbau der Probe wurde dieselbe lings
ihres Meridianes aufgeschnitten und in 127 Punkten mit
Hilfe eines fiir derartige Zwecke konstruierten Konus-
apparates abgetastet, um die Verteilung der Konsoli-
dationsdriicke festzustellen (Abb. 5). Parallel dazu wurde
durch Konusversuche an Odometerproben das Verhiltnis
zwischen der mit dem Konus ermittelten Grenzbelastung
o, einerseits und dem Konsolidationsdruck p, anderer-
seits fiir verschiedene Werte von p, (bis 8 kg/cm?) unter-
sucht, Dabei wurde festgestellt, daB innerhalb des unter-
suchten Bereiches fiir jeden Einbauwassergehalt ein an-

a1t (o .
nihernd konstantes Verhiltnis 4, = 2 existiert [6].

c

2. Versuchsmaterial (Lehm Nr. 4002)

Als Versuchsmaterial diente ein kiinstlich homogeni-
sierter Lehm (Uetliberg), der folgende Eigenschaften auf-
weist:

a) Klassifikation

FlieBgrenze . . 40,9 %
Ausrollgrenze 16,9 %
Plastizititszahl. 24,0 9,
Karbonatgehalt 44,4 9,
spezifisches Gewicht 2,73 Y%

b) Kornverteilung in Gewichtsprozenten

Grobsand. . 2 -02 mmg 0,4%
Feinsand . . 0,2 -0,02 mm g 11,49,
Grobschluff . 0,02-0,002 mm @ 52,4 %,
Feinschluff . < 0,002 mm @ 35,89,

¢) Zusammendriickbarkeit
Primire Zusammendriickungszahl A, = 7,39,

Zusammendriickungsmodul fir p, = 1 kg/cm?:

Ky, = My, = 13,7 kgjcm? ~ 14 kg/cm?

d) Konustest

Als Grenzbelastung o, wird diejenige spezifische
Belastung definiert, die sich beim Konusversuch mit 90°

Offnungswinkel und P = 1 kg Belastung nach einer be-
stimmten Zeit einstellt, wobei gilt:

P 1,0
oy = 5 —— =

02 -z 6 -z

0 = gemessene Einsinkung des Konus nach 2 Minuten.

in kg/cm?® (12)

Fiir das untersuchte Material wurde im Bereich der
Konsolidationsdriicke

2. = 1,0 kg/cm? bis 8 kg/cm?

O
vom
[4
Einbauwassergehalt », der Odometerprobe festgestellt:
w, = 38,9

. 342 30,0 24,79
A= 19 22 26 30

(4

folgende Abhingigkeit der Verhidltniszahl 1, =

Fir ein an der FlieBgrenze (40,99,) eingebautes
Material (4002) kann A, ~ 2 gesetzt werden.

¢) Wasserdurchlissighkeit

fir p, = 1 kgfem? : &, = 2,6 -1078 cm/sec

w

3. Versuchser gebnisse

Das gemessene Last-Setzungsdiagramm des als Mo-
dellpfahl ausgebildeten Stempels (vgl. Abb. 4) liB3t deut-
lich folgende vier Phasen des Setzungsvorganges untet-
scheiden:

1. Phase O —K;: P, < p,-F vor Uberschreitung der

Vorlast

nach Uberschreitung der

Vorlast, Konsolidations-

setzung vor Uberwindung

der Mantelreibung

3. Phase K,—K,: Konsolidationssetzung nach Uberwin-
dung der Mantelreibung

4. Phase K4-K,: Setzung mit FlieBerscheinungen

2. Phase K,-K,: P, = p,-F

Rechnet man fiir die Laststufe von P, = 20-60 kg bzw.
P, = 1-3 kg/cm?, mit einem mittleren Mp-Wert von
14 kg/cm?, der sich auf Grund des Odometerversuchs
fir p, 1 kg/cm? ergibt, so erhilt man unter Anwendung
von Gleichung 6 einen ersten Wert fiir die Wirkungshohe
g, von rund 17 cm, sofern K’ = My, gesetzt wird. Die An-
wendung von Gleichung 6 ist nach Uberschreitung der
Vorbelastung p, allerdings nur dann zulidssig, wenn og,
im Verhiltnis zu p, klein bleibt, was hier der Fall ist. Fiir
P =P,=20kgund g = g, = 17 cm erhilt man z.B.
nach Gleichung 1: gg, = 0,033 kg/cm?.

Abb. 5. Meridianschnitt der Lehmprobe nach Abtastung mit
dem Konusapparat zur Bestimmung der Konsoli-
dationsdriicke



Nachdem eine vorldufige Eichung des Stempels durch
die experimentelle Bestimmung der Wirkungshohe g, fiir
eine bestimmte Bodenart erfolgt ist, lassen sich die Set-
zungen y, zwischen den Punkten B und C' (Abb. 4) auf
Grund der Gleichung 10 berechnen, indem man fiir 4,
den im Odometer bestimmten Wert von 7,39, einsetzt.
Der zur Kontrolle dienende Vergleich zwischen den ge-
messenen und berechneten Setzungen ist in Tabelle 1
enthalten.

Tabelle 1. Gemessene und berechnete Setzungen y, in mm

(vgl. Abb. 4)

Totale Last Py in kg.... 20 40 60 80
P =Pyp,-Finkg .... 0 20 40 60

— 0 2
p=gin kgfcm? . .... 2 3
Yo, GEMESSEN .« v vunn. 0 0,121 0,230 | 0,302
%0, berechnet nach Glei-
chung (10) ........... 0 0,108 (0,238 | 0,332

Beim Riickzug des Stempels wurde eine Mantelrei-
bung von v = 0,27 kg/cm? gemessen, wihrend mit Hilfe
des Konustestes die Konsolidationsdriicke lings der
Mantelfliche in der GroBenordnung von 3-4 kg/cm?
bestimmt wurden.

Die Ergebnisse des Konustestes im Meridianschnitt
(Abb. 5), der nach dem Ausbau der Probe beziiglich
seiner Grenzbelastung (o3) in einer groBen Zahl von
Punkten (127) abgetastet wurde, sind in Abb. 6 darge-
stellt. Die Verteilung der Konsolidationsdriicke, die
ungefihr den ersten Hauptspannungen wihrend der
Endphase der Setzung entsprechen diirften, zeigt u.a.
folgende Merkmale:

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

b) die Konzentration der Konsolidationsdriicke in der
Nihe der Pfahlspitze, die in dieser Schitfe erst nach
Uberwindung der Mantelreibung eintritt;

c) die sattelf6rmige Form der Spannungsglocke im Me-
ridianschnitt.

Die aus Abb. 6 ersichtlichen relativ hohen Konsolida-
tionsdriicke in der Umgebung der Pfahlspitze sind da-
durch zu erkliren, dafl unter der Endlast von P, = 160 kg
(p, = 8 kg/cm?) die Mantelreibung, die beim Riickzug
der Sonde zu total 75 kg gemessen wurde, iiberschritten
war.

Bei gentigender Verfeinerung des Konustestes diitfte
sich die hier beniitzte Methode als allgemein anwendbar
erweisen, sobald es gilt, die Verteilung der Konsolida-
tionsdriicke in einem rdumlich eng begrenzten Gebiet
abzutasten [7].

IV. Feldversuch

Die Aufgabe bestand darin, die Zusammendriickbat-
keit einer tiefliegenden, nicht vorbelasteten Feinsand-
schicht mit Hilfe des Modellpfahls zu prifen, um — in
Verbindung mit Odometerversuchen an «ungestérten»

Abb. 6. Meridionalschnitt der Lehmprobe. Verteilung des
Konsolidationsdruckes (vgl. Bild 5)

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 (@ 41,") ausgefiihrt, wobei
der Uberlagerungsdruck rund 13 t/m? betrug.

Der in Abb. 7 ersichtliche Stempel wurde zundchst
30 cm tief unter die Bohrlochsohle eingerammt (vgl
Rammprofil) und dann stufenweise wihrend etwa 24
Stunden bis zur Tragfihigkeitsgrenze belastet. Die nach
Abzug der elastischen Deformation des geeichten und
gegen Ausknicken durch Fihrungsringe gesicherten
Gestinges erhaltenen Setzungen sind in Abb. 7 in Funk-

Pt

tion der fiktiven Bodenpressung o, = 7 aufgetragen. Da-

bei bedeutet P, die totale Last inklusive Eigengewicht
und F den Pfahlquerschnitt von 25 cm? Das Eigenge-
wicht der Belastungsvorrichtung, das wenn nétig aus-
balanciert werdenkann, betrug rund 100 kg (o, = 100:25
= 4 kg/cm?).

Abgesehen von der konstanten Belastung wihrend
der Nacht, erwies sich eine Belastungsdauer von rund
zwei Stunden pro Laststufe als notwendig, um ein ge-
niigendes Abklingen der Konsolidationssetzung zu er-
zielen.

1. Auswertung der Versuche

Die Methode der Auswertung hingt weitgehend von
den Spannungen unter der Pfahlspitze ab, deren GroBe
dariiber entscheidet, ob der My-Wert niherungsweise als
konstant betrachtet werden darf oder nicht. Zur Uber-
sicht sind in Tabelle 2 folgende Krifte und Spannungen



fiir den gegebenen Uberlagerungsdruck von p, = 1,3 kg/

cm? zusammengestellt:

P, = totale Pfahllast inklusive Eigengewicht (G);

P = Pfahllast nach Abzug des Uberlagerungs-
druckes (p,- F);

Ao, = Vertikalspannung in B infolge P nach Glei-
chung 1, fiir g = g, = 21 cm;

o, = Vertikalspannung = p,+4o, in B bzw. C,
firg =22, =42cm.

Der als vorliufig zu betrachtende Wert der Wirkungs-
hohe g, = 21 cm wurde aus den Ergebnissen der Eich-
versuche auf Grund der Modellihnlichkeit gewonnen.

Tabelle 2. Pfahlbelastung und Bodenpressung o, fiir g, = 21 cm

Spannung o, in
kgfem? ... ... .. 4 5 6 7 8
Totale Last P;in kg 100 125 150 | 175 | 200
P = Py—p.-Finkg 67 92 117 | 142 | 167

Punkt B” 4o,

kgfem?® ... ..., 0,07 0,10 | 0,13 | 0,15 | 0,18

Punkt B’ o,

kgfem?® ......... 1,37 ' 1,40 | 1,43 | 1,45 | 1,48

Punkt C’ o,

kg/em? ... .. ... 1,32 1,325 1,33 | 1,34 | 1,345

Aus diesen Zahlen folgt, dafl unterhalb der Pfahl-
spitze, d. h. zwischen den Axpunkten B und C der Ubet-
lagerungsdruck p, = 1,3 kg/cm? im Lastbereich von
P = 100-200 kg nur unbedeutend iiberschritten wird.
Unter diesen Umstinden ist es zulissig, die Auswertung
wie fiir einen vorbelasteten Boden durchzufiihren, stets
unter der Voraussetzung, dall der Grenzwert der Mantel-
reibung nicht erreicht wird.

Bei der vorliegenden relativen groflen Schichtmich-

tigkeit (% o~ O) kann somit der Zusammendriickungs-

modul fiir den untersuchten Spannungsbereich nach
Gleichung 7 niherungsweise wie folgt berechnet werden:

3 AP AP
- Ap 48 12
My ~ Taw Ay 7 A - cotg a (12)
worin bedeuten:
SN - = Formfaktor
273,
« = Neigungswinkel der Lastsetzungskurve.

Die in Abb. 7 datrgestellte Kurve entspricht den in
Tabelle 3 enthaltenen MeB3gréBen. In den angegebenen
Setzungen wurde die elastische Deformation des Ge-
stinges bereits in Abzug gebracht.

Das fiir die Berechnung von My maligebende Stiick
der Setzungskurve liegt zwischen den Punkten X, und
K,, wobei in K; der Konsolidationsdruck tiberschritten
wurde und in K, die Mantelreibung einen kritischen Wert
erreichte.

Als Kriterium wurde neben der Lastsetzungskurve
die Zeitsetzungskurve benutzt, in der sich die Uberwin-

Abb. 7. Feldversuch mit dem Modellpfahl. Versuchsanord-
nung und Lastsetzungskurve. D = Rammdiagramm

dung der Mantelreibung dadurch bemerkbar macht, daf3
die Setzung unter konstanter Last nicht mehr in normaler
Weise abklingt.
Durch Einsetzen der gemessenen Grofien in Glei-
chung 12 folgt:
3
A =—"" —0,0227 cm™
273,
AP 10252
Ay 0,87—0,24
Mg ~ A-cotg a = 0,0227-7930 — 180 kg/cm?

-10® = 7930 kgjem

cotga =

Dieser My-Wert ist einer mittleren Axspannung g,~
1,4 kg/cm?® zuzuordnen, woraus sich die primire Zu-
sammendriickungszahl des untersuchten Materials ange-
nihert wie folgt berechnet:

o, 1,4

A, ~—2 —
¢ My 180

= 0,78%

2. Vergleich von Feld- und Odometerversuch

Als unabhingige Kontrolle wurden oberhalb und
unterhalb des Modellpfahls je eine moglichst ungestorte
Bodenprobe entnommen und auf ihre Zusammendriick-
barkeit gepriift (vgl. Tabelle 3).

MaQgebend fiir die Kontrolle ist die unterhalb der
Spitze des Modellpfahls entnommene Bodenprobe
Nr. 6732, deten Zusammendriickungszahl im ungestor-
ten Zustand (4, = 0,74) relativ gut mit dem beim Feld-
versuch erhaltenen Wert (4, = 0,78 9,) tibereinstimmt.
Auch der im Laboratorium ermittelte M,-Wert der unge-
storten Probe, der sich aus der Neigung der Setzungs-
kurve ergibt, ist trotz des Unterschiedes hinsichtlich der
Verhinderung der Querdrehung nur wenig groBer als
das Resultat des Feldversuches (200 gegeniiber 180 kg/
cm?).



Tabelle 3. Daten der Lastsetzungskurve. G = Eigengewicht der Apparatur oo 100 kg (vgl. Abb. 7)

Py kg 123 152 173 202 230 251 272 300

Pi—G kg 23 52 73 102 130 151 172 200
Pi—G

g = 5 kg/cm? 0,92 2,08 2,92 4,08 5,22 6,06 6,90 8,02

Yo- mm 0,006 0,024 0,051 0,087 0,141 0,189 0,231 0,312

Kurvenpunkte O0—K, K, < K, (tzul. iberschritten)

Damit ist der Nachweis erbracht, daB sich mit dem
Modellpfahl auch relativ unplastische Bodenschichten,
bei denen die im interessanten Bereich zu messenden
Setzungsbetrige 0,1 mm kaum iiberschreiten, auf ihre
Zusammendriickbarkeit priifen lassen.

V. SchluB3bemerkung

Zusammenfassend datf festgestellt werden, daB3 die
dargestellte Methode, die der weiteren Entwicklung und
Vetrfeinerung bedatf, nicht nur in Kombination mit Boh-
rungen, sondern vor allem in Verbindung mit Penetra-
tionsversuchen (Tiefensondierung, Rammsondierung,
PreBrammsondierung) eine Moglichkeit bietet, die Zu-
sammendriickbarkeit sowohl des ungestdrten Bodens
wie auch von kiinstlich verdichteten Schiittungen (Erd-
dimme) in situ zu bestimmen. Voraussetzung fiir ein et-
folgreiche Anwendung der Methode bildet die weit-
gehende Ausschaltung von Temperatureinfliissen und die
sorgfiltige Eichung des Gestinges beziiglich seines ela-
stischen Verhaltens.

Das beschriebene Verfahren wurde in Zusammen-
arbeit mit der AG fiir Grundwasserbauten in Bern ent-
wickelt. Der Versuchsanstalt fiir Wasserbau und Erdbau
an der ETH, welche mit der Ausfithrung der Laborver-
suche beauftragt war sowie der Architektengemeinschaft
Haefeli | Moser | Steiger, in deren Auftrag der Feldver-
such ausgefiihrt wurde, danken wir fiir die Erlaubnis der
Publikation der vorliegenden Resultate.
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Tabelle 4. Kennziffern zweier Schlammsandproben (vgl. Abb. 7)

Bohrung Nr. §,-Probe Nr. 6686 Nr. 6732
Entnahmetiefe in m 9,75-10,00 10,60--10,80
< 0,02 0,02-0,2 0,2-2 mm 20,5-70-9,59%, 14-60-269,
Odometerversuch ungestort gestort ungestort gestort
4,-Werte (primir) NoL 0,62 1,13 0,74 1,21
Mgfiro =1,4kglem? ..... 250 124 200 115
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Die Anwendung der flexiblen Betonbauweise im StraBenbau
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Vorwort

Die nachfolgende Veriffentlichung wurde am vierten
Internationalen ongrel fin- Bodenmechanik und Fun-
dationstechnik in London 1957 als schweiz ri. her Bei-
trag publiziert.? Dem von verschiedenen Seiten ge-
duflerten Wunsche folgend, die Betrachtung auch der
schweizerischen Leserschaft zuginglich zu machen,
wird der Artikel anschlie8end in deutscher Ubersetzung
wiedergegeben.

Die in jiingster Zeit erfolgte turbulente Entwicklung
des schweizerischen Verkehrs zwingt auch uns, bessere,
fliissigere und konstruktiv gutausgebildete Stralen zu
erstellen, die den heutigen und den voraussichtlichen
zukiinftigen Anspriichen in jeder Beziehung zu geniigen
vermogen.

Mehr und mehr hat sich in der neuesten Entwicklung
des Strallenbaues die Erkenntnis durchgesetzt, daf} eine
konstruktiv richtige Gestaltung des Straflenkérpers
nicht nur das Problem der Auswahl guter Konstruk-
tionsmaterialien und deren fachgemifler Verarbeitung
stellt, sondern dafl auch di maunigfaltigen Einfliisse
des Untergrundes mitheacht 1 werden miissen. Die in
den letzten drei Dezennien entwickelte jung Wi n-
schaft «Bodenmechanik» hat diese Erkenntnis maf3-
eeh nd gefordert und bildet in  wichtige Grundlage
zur folg richtigen ynthese der fundation te hnischen
Prinzipi n und de traflenoberbaues.

Im folgenden werden dic manni n, auf in n
StraBenkorper wirkenden Einflii  kurz umriss n und
di  wes ntli hen G ichispunkte gestreift, wel he der
Stral} nhau r hin ichtli I der Untergrundverhiltnisse
zu beachten gezwungen ist.

1 E.Egolf, F. Germann, W.Schaad: The Behaviour of Pave-
ments in Relation to the Base and Subsoil of Roads. Proc. Fourth
Int. Conf. on Soil Mechanics and Foundation Engineering, Lon-

don, 1957, Vol. IL, p. 104.

Wenn die aus dieser Entwicklung folgenden Anre-
gungen und die Beriicksichticung der ver hied n ten
Wirkungen zur Idee einer n uen Bauwei e fiihrten, o
soll damit weder iiber die bituminé noch die Beton-
bauweise geurteilt werden. Die ickelte Kon-
struktionsart sucht lediglich die heid n iiblich n Bau-
stoffe Beton und Bitumen derartin d n traflenaufhau
einzufiigen, daf} eine optimale ithrer art-
eigenen und spezifi ch n Qualitit n unter ermeidung
der Auswirkung ibr r nachteiligen Eigen chaften ange-
strebt wird.

FEinleitung

Wihrend der verflossenen Jahrzehnte haben Verkehr
und Verkehrslasten der Straflen sprunghaft zugenom-
men. | i‘hzeitig erhthten sich di  erkehr ge in-
digkeiten in wes ntlichem Mafle. W it r herr cht di
Tendenz, auch i Pneudrii ke zu vergrél3 rn. All
die Faktor n zwingen d n trallenbauer, eine ur-
p -iinglichen, 11 entwickelt n strafl nhautech-
ni Regeln und  enstruktion -inzipien wei

hend zu modifizieren. Di  tral n kénn n heut
nicht mehr ol Bauw rke b tracht t wer di m hr
oder weniger statisch beansprucht werden. Untergrund,
Unterbau und Oberbau werden durch die dynamischen
Wirkungen der Fahrzeuge beeinfluflt. Weiter miissen
mit Riicksicht auf die Dauerhaftigkeit der Strale und
die Sicherheit des Verkehrs die Unebenheiten inner-
halb gewi  r Gr nzen gehalt n werden und damit auch
di tzung |l ew gungen des Untergrundes sowie die
«ig n. 1zungen des Strallenkérpers elb t.

)i Zunahme der erk hrslast n und -g chwindig-
keiten verlangt ein  ¢hyv rere Kon truktion der Stra-
Bend cke und d r Trag hi-hten, un le wurde erkannt,
daB d r trafl naufbau d mDruckverteilungsdiagramm
angepal3t werden mul3 wie auch dem Charakter des
Untergrundes. Die Erfahrungen der letzten Jahre mit



schwerem Stra3enverkehr fiithren zum Schluf3, daf3
neue Typen von Strallenkonstruktionen geschaffen wer-
den miissen, die nicht nur die Fortschritte der theore-
tischen Kenntnisse beriicksichtigen, sondern auch die
unvermeidlichen Qualitétseinfliisse des Untergrundes
und der Konstruktionsmaterialien.

Auf StraBen wirkende Einfliisse

Wirkung der Lasten und Rider:

Wird eine Verkehrslast betrachtet, welche durch
Réder auf eine Straflenoberfliche iibergeleitet wird, so
sind verschiedene Lastzustinde zu differenzieren, wel-
che auch verschiedenartige Einfliisse auf die Straflen-
konstruktion und den Untergrund ausiiben.

Befindet sich das Fahrzeugim Ruhezustand, so sind im
Straflenkérper und auf dem Untergrund vertikale und
horizontale Druck- bzw. Zugspannungen sowie Scher-
beanspruchungen wirksam (Fig.1). In diesem Zustand
erfolgt eine relativ geringe Beanspruchung der Kon-
struktionsmaterialien selbst; jedoch wirkt auf den Un-
tergrund ein konstanter Spannungszustand wihrend
linger begrenzter Zeit, der zu stindig fortschreitenden
Deformationen des Untergrundes tendiert, welche auch
den Strallenkérper beeinflussen.

Bewegt sich die Last P mit gewisser Geschwindig-
keit v, so bewegt sich auch das Spannungsdiagramm der
Fig.1 mit derselben Geschwindigkeit, und damit flief3t
eine verhiltnismiBig langsame Spannungswelle durch
die Straflenkonstruktion. 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 Lastgrof3e und der Zeit
abhingt.

Die Unebenheiten der Strafle, welche mit bestimm-
ten Lasten und Geschwindigkeiten iiberfahren werden,
verursachen eine zweite, jedoch bedeutend schnellere,
elastizititsbedingte Spannungswelle. IThr Erregungszen-
trum bewegt sich ebenfalls mit der Geschwindigkeit des
Fahrzeugs. Sie verursacht Vibrationen des Stral3enkor-
pers und des Untergrundes, welche die entsprechenden
Materialien in ganz anderer Weise beanspruchen als
die vorgehend beschriebene langsame Spannungswelle.

In Wirklichkeit iiberlagern sich natiirlich diese ver-

Fahrzeug In Ruhe

Decke
obere Tragschicht

untere Tragschicht
Frostschutzschicht

Untergrund

Spannung aus
Eigengewicht

Fig. 1
202

Spannung aus
Verkehrslask

schiedenartigen Spannungswellen. Betrachtet man alle
damit verbundenen Auswirkungen, so erhellt, da}3 die
von Verkehrslasten ausgeiibten Einfliisse zusammen
eine sehr komplexe Beanspruchungsart bilden. Jedoch
muf ein StraB3enaufbau allen diesen Einfliissen wider-
stehen Kénnen, und zwar nicht nur den einzelnen, son-
dern der Gesamtwirkung aller Einzelbeanspruchungen.

Natiirliche Einfliisse:

Nebst den vorangehenden, kiinstlich erzeugten Bean-
spruchungen wirken auch Einfliisse natiirlichen Ur-
sprungs. Temperaturinderungen kénnen zu Belagsspan-
nungen fiihren, die die Verkehrsbeanspruchungen iiber-
schreiten. Frostwirkungen fiihren zu Hebungen und
Verlagerungen des Stral3enaufbaues. Weitere Bewegun-
gen werden durch die saisonbedingten periodischen
Wassergehaltsschwankungen des Untergrundes verur-
sacht, nebst den Bewegungen, die von der Setzung des
Untergrundes selbst herrithren. Auch die klimatisch
bedingten Schwankungen des Grundwasserspiegels kon-
nen natiirliche Bewegungen des Stra3enkérpers hervor-
rufen.

Konstruktionseinfliisse:

Wihrend der Errichtung der Strafle fihrt der Bau
stellenverkehr zuerst auf dem Untergrund und spiter
auf dem planierten Unterbau unter verschiedenen Wit-
terungsverhiltnissen. Das Ergebnis dieser Beanspru-
chung hingt von mannigfachen Faktoren ab und kann
zu schwerwiegenden schidigenden Storungen des Un-
tergrundes wie auch zu einer zusitzlichen, jedoch nor-
malerweise heterogenen Verdichtung fiihren. Es ist
vorteilhafter, derartige Einfliisse zu vermeiden, beson-
ders bei schwacher Tragfihigkeit und -empfindlichem
Untergrund.

Zusammenfassend: Das Verhalten des Untergrundes
und des beanspruchten Straflenkorpers hingt von der
komplexen Gesamtwirkung vieler Einfliisse ab, einer
Superposition kiinstlicher, vom Verkehr ausgeloster
Krifte und natiirlicher Riickwirkungen, die von den
tdglichen und jihrlichen Schwankungen des Klimas
verursacht werden.

Natiirliche Heterogenititen des Untergrundes und
die Inhomogenititen der Konstruktion miissen bei der

Fahrzeug in Bewegung

b) schnelle
Spannungswelle

a) langsame
Spannungswelle

Verkehrsbeanspruchungen.
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Gestaltung des Straflenaufbaues ebenfalls beriicksich-
tigt werden.

Da eine solch komplizi Summenwirkung der er-
chied n ten Einflit e iner g nau u B r hnung oder
au h nur  hiitzung kaum zugiingli h s in wird bild 1t
die Erfahrung des Stral3énbauer ein> voran zu tzend
Bedingung fiir eine erfolgr i h  trallenkon truktion.

Die Verkehrslast stellt eine konzentrierte dynami-

‘he Radkraft dar, die durch d n traBlenkérper o 1r-
tilt w rd n muf}, daf} sie om Untergrund s iadlo
ertragen wird. Da die Beanspruchung n mit  m Ab-
stand vom Angriffspunkt der Last abnelm n sollten
theoretisch (i wider tan [ fiihig ten  on truktions-
materialien in d r mg hung d  Lastangriffspunktes
angeordnet werd n, d.h. an der Stral3 noberfli ‘he. Mit
zunelmender Tiefe unter der letzten ind theor ti h
schwichere Konstruktionsstoffe denkbar, welche der
Abnahme d r B la und der  ibra-
tionskriilte ang paldt wer len. ¢ -gemiild ist d r
Erfolg der anfinglichen kitnstlichen Verdichtung, selb 1
I i Anw ndung modern ter Mas hinen, ni .o voll tin-
dig, daB3 b i der na -liher folg nden Verk hr b an pro-
chun keine zu iitzli h 'V rdi m hr aufritt. Der
giinzlich stabil rdichtung zu tand wird erst einige
Z it nach der Inb tri b etzung der crreicht und
berubt auf der der V rkelir-last n.

Weiter sind di  Fundation v rhiilini se in v tral
<aum je gleichmidBig. Im Beispiel der Fig. 2 verlduft
die StraBle teilweise im Einschnitt, teilweise auf kiinst-
lich anges hiitteten Diimmen. ies Verhiltnisse be-
deuten ell t bei homogenem Untererund einen Wech-
sel der Tundation t chen Be Auch die
unvermeidlichen Wechsel der Bodenarten lings des
Stral3enzuges fithren zu Setzungsunterschieden, welche
vom Strallenbauer beriicksichtigt werden sollten.

Der moderne Strallenverkehr erfordert bei der stén-
digen Wirkung sowohl s hw r r konzentrierter stati-
sch r als auch mit grof3 r Ge chwindigkeit fahrender
lynami cher Lasten ein mdégli h t eben verlaufende
und eben bleil nd  traBenoberfliche. Die Ebenheit
der Fahrbahn ist heute zu einer der wichtigsten Forde-
rungen des Stral3enbaues geworden.

Weiter mul3 die Straflenkonstruktion sowohl hin-
sichtlich des Baues als auch des spiteren Unterhaltes
wirtschaftlich sein.

Diese hohen Anforderungen verlangen neue Wege
der konstruktiven Gestaltung der Schwerverkehrs-
straflen,

StraBenbauweisen

Die iiblichen Stralenbauweisen koénnen in flexible,
starre und kombinierte eingeteilt werden.

Flexible Bauweise: Zwei Hauptvorteile zeichnen die
flexible Stral3enkonstruktion aus:

1.Thr konstruktiver Aufbau, angeordnet in Bauele-
menten, die aus Kies, Schotter und bitumengebun-
denen Schichten bestehen, besitzt eine vollkommene
Anpassungsfihigkeit an die Heterogenititen des
Untergrundes.

2. Die Stole und Vibrationswirkungen werden durch
den bituminésen Belag stark geddmpft.

Eine iiber der Untergrundplanie angeordnete schiit-
zende Filterschicht iibt dabei eine sehr wichtige Funk-
tion aus, indem sie das Eindringen der feinen Boden-
bestandteile in den Strallenkérper verhindert. Die Ten-
denz zur Infiltration feiner Untergrundmaterialien
wird durch die natiirlicherweise bestehende Feuchtig-
keitswanderung hervorgerufen und durch die dynami-
schen Wirkungen des Verkehrs stark unterstiitzt.

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

inanderfolgenden hi ‘hten erfolgt und d r d [initiv
Bela rst dann in ebaut wird, wenn sich der traflen-

orper unter der erdi htung wirkung des Verk hrs an
die ntergrundyv -hilini se angepallt hat. Die in einer
piit r n Phase auf ebrachten Au eich  hichten ver-
helfen zu einem w itgeh n1 b nen Belag glei hmiiBi-
ger Dicke.

Die flexible Bauweise ist fiir mittelschweren Ver-
kehr ehr ge ign 1 Heute werden n u Bauweis n nt-
wi k di durch Anwendung von -tiirker n bitumings
gebunden n =1i ht n auch chwer t m Verkehr
standhalt n oll n. J do I i t vorau si htlich die An-
wendung grofler Stirken solcher Tragschichten wirt-
schaftlich begrenzt.

Starre Bauweise: Der starre Strallenbautypus, wel-
cher Betonplatten gleichzeitig als obere Tragschicht
und als Belag verwendet, zeichnet sich durch eine gute
Druckverteilung und geringe Abniitzung der Ober-
fliche aus. Diese Bauweise ist, statisch betrachtet, dem

ruckv rt ilung dia ramm (Fig. 1) am bhesten ange-
paBlt. Bei verhiiltnismiBlig guten ntergrundbedingun-
g n angew nd | v rden gering Heterogenitiiten d .
Unterbaue undd  ntergrundes durch den Konstruk-
tionstyp selbst ausgeglichen.



Beim Vorliegen stark inhomogener Bodenverhilt-
nisse bilden sich dagegen ungleichmiflig verteilte, harte
Auflagestellen, die zum Bruch der Platten fiihren kon-
nen. Zudem fiihrt die Notwendigkeit der Anordnung
von Plattenfugen zu Partien dieses Bautyps, die eine
konstruktiv bedingte Schwichung aufweisen. Diese
Beeintrichtigung wird durch die dynamischen Auswir-
kungen des Verkehrs noch verschirft, welche zu der
als «Pumping» bezeichneten Bewegung der Platten-
rinder und Beeinflussung der Plattenrandzonen des
Untergrundes fiihrt. Die Entwicklung ldngerer kon-
tinuierlicher Platten kann nur auf tatsichlich homo-
genem Untergrund mit gleichmidBiger Tragfihigkeit
erfolgreich sein. Das Fehlen der AnpaBbarkeit des
Betonbelages an stark wechselnde Untergrundverhailt-
nisse begrenzt seine erfolgreiche Anwendung auf einen
verhiltnismiflig engen Bereich. Weiter wird hinsicht-
lich der dynamischen Beanspruchungen die grolle
Trigheit der Betonplatten teilweise durch die geringe
Déimpfung des Konstruktionsmaterials kompensiert.

Kombinierte Bauweisen: Die kombinierten Straf3en-
bautypen suchen die vorteilhaften Eigenschaften bei-
der Konstruktionsmaterialien auszuniitzen, indem so-
wohl Beton als auch Bitumen dafiir verwendet werden.

Da die Dehnbarkeit des Bitumens begrenzt ist, wird
auch die Linge der Betonplatten, die dabei iiblicher-
weise als Tragschichten verwendet werden, durch die
Zugfestigkeit des bituminésen Belags iiber den Fugen
limitiert. Deshalb muf3 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 bituminésen Decke zu vermeiden. Die iiblichen
kombinierten Bauweisen zeigen aber den Nachteil, dal
jede einzelne Platte unter der Verkehrswirkung ihre
eigenen Bewegungen ausfiihrt, weshalb die Pumping-
erscheinung zu Belagsrissen fiihrt, welche durch die
schwachen Fugenzonen der unterliegenden Betonplat-
ten verursacht werden.

Die bei schwerem und schnellem Verkehr auftreten-
den Unzulidnglichkeiten der iiblichen Bauweisen haben
zur Entwicklung einer neuen kombinierten Bauart ge-
fiihrt, welche in Kombination Beton und Bitumen ver-
wendet, die «flexible Betonbauweise»2. Sie sucht die
giinstigen Eigenschaften beider Konstruktionsmateria-
lien auszuniitzen und die Auswirkung ihrer nachteili-
gen zu verhindern.

2 Als Egolf'sche Platten zu Patenten angemeldet.

L&ngsschnitt

Zweite Einbauphase

—— —Definitive Decke
— — Ausgleichsschicht
— Stellstein

Binderschicht
Obere Plattenschicht
— — Pufferschicht
— Untere Plattenschicht
— -Sand- Ausgleichsschicht

Grundriss

Fig. 3. Straflenaufbau in flexibler Betonbauweise.



Die flexible Betonbauweise (Fig.3) verwendet Trag-
chichten, wel he aus vorfabrizierten Platteneinheiten
Lestehen, die entweder quadratisch mit 1 X1 m Grof)
oder rechteckig mit 1 X 2 m Flich N rge w rden.

ie werden auf in rden ntergrund bedeck u -
gleich - und Fro t hutz chicht aneinandergelegt. Nor-
malery ise wird fiir die Platteneinheiten die Dicke von
10 cm verwendet. Diese erste Betonplattenlage wird
mit einer ausgleichenden, zirka 2 cm dicken bituminé-
sen Mortelschicht bedeckt, die gleichzeitig als Puffer
dient. Auf diesem Zwischenpuffer wird eine zweite
Betonplattenschicht angeordnet, deren Einheiten je-
doch so verlegt werden, daf3 die Fugen gegeniiber den
unteren Platteneinheiten versetzt sind und die unteren
Platteneckpunkte durch ihr Platenzenturum decken.
Di Zwig h npuff r chicht bewirkt inen gewissen, je-
do ‘h flexiblen Platienverbund, welcher die Anpassung
der Platteneinheiten an die Heterogenititen des Unter-
grundes erlaubt. Die Verbundwirkung kann in ganz
speziellen Fillen durch vertikale Diibel verstirkt
werden, welche die oberen und untern Platten ver-
binden.

Diese Basiskonstruktion aus Betonplatten wird durch
einen bituminésen Belag abgedeckt, der vorerst aus
einer direkt auf der obern Betonplattenschicht ange-

rachten Binderschicht besteht. In einer spiteren Bau-

pha w rden eine Ausglcichs chicht, di di Konstruk-
tion unregelmifigk it n gali i und anschlie3 nd
ler definitiv. B la« aufg bracht.

Ein B i piel einer Zusammensetzung der flexibl n
B tonbauw i e i‘t nachfolgend aufgefiihrt:

Bituminéser Belag: Definitiver Belag 3
Ausgleichsschicht cm
Binderschicht 3 cm

Tragschichten: Obere Betonplatten 10 cm
Pufferschicht cm
Untere Betonplatten 10 em

Sandausgleichsschicht 2 bis 4 em
Frostschutzschicht: von Frosttiefe abhingig
Untergrund

Bei wenig tragfihigem Untergrund kénnen die Be-
tonplattenlagen direkt auf der Planie versetzt werden,
um fiir den Bau selbst eine feste, tragfihige Basis zu
schaffen.

Diese Bauweise besitzt folgende Vorziige. Die Plat-
teneinheiten werden unter fabrikmiBig kontrollier-
baren Verhiltnissen vorfabriziert und weisen deshalb
unabhiingig von den Jahre-zeiten eine garantierhar
Qualitdt auf. Auch werden di  chwindauswirkungen
vor ¢ m Platten¢inbau vorw ggenommen. Die Kon-
struktion erhilt dank der Uberlappung und den gerin-
gern Ausmallen der Platten den Charakter einer kon-
tinuierlichen Unterlage, die natiirlich durch Fugen
unterbrochen ist. Sie kann in iiberraschend kurzer
Bauzeit mit Hilfe von Kleinkranen oder Hubfahrzeu-
gen verlegt werden.

Der Untergrund +ird gegen di nachteiligen Ein-
fliisse des Bau-tell nverk hr- ge -hiitzt. Der letztere
kann sich unmittelbar nach Verlegen der Platten-
lagen abspielen und so zusitzlich noch zur Verdich-
tung des Untergrundes beitragen. Auflerdem bleibt die
Baustelle sauber, und der Boden wird gegen Witte-
rungseinfliisse wie Regen, Quellen und Schwinden so-
wie gegen leichte Froste geschiitzt.

Auch in thermischer Hinsicht wirkt sich die bei der
flexiblen Bauwei getrofl n  Anordnung er Beton-
platten tig aus. Diese v rden direkten Temperatur-

inwirkung n v i Sonnenbestrahlung, Abkithlung und
d m unmittelbaren Frostangriff n und dur h
die i olierende Belag chicht geschiitzt. ie befinden
sich in in m Ber i h niedrigerer T mp en-
ten, al i and r Ol rlliche auftr n. Die erhiiltnis-
miillig grolle Belag .tirke sowic di relativ klein Plat-
t v rhindern zusanmmmen mit den i dri nT m-
peratureinfliissen die Bildung von B lag ri n. Di
n fithren damit au h  ringere thermi che Dila-
tation bewegungen au al direkt an der Ob rflich
angeor In t Betonbeliige. Ferner verm id t die flexibl
Betonbauweise die unan enelim n und hekannten Fol-
gen des «Pumping»-Effektes.

Humus — —
Seekreide”
Feinsand —

lehmiger__
Feinsand

Rammwiderstand in kg/em?

Fig. 4 Bodenaufbau und R
der Versuchsstrecke

ammdiagramme
Kreuzlingen.



Abb. 5. Versuchsabschnitt in flexibler Betonbauweise.

Den Hauptvorteil der flexiblen Bauweise bildet ihre
Anpassungsfihigkeit an heterogene Untergrundverhilt-
nisse. Eine fugenlose Betonplatte wiirde hier unter
dem Verkehr zu Ri3bildung neigen und zu unregel-
mifBigen Setzungen der Strafle fithren. Die zum vorn-
herein disponierte Unterteilung in aus kleinen Platten-
einheiten bestehende Tragschichten ermdéglicht eine
vollstindige Anpassung an unterschiedliche Unter-
grundeigenschaften. Auflerdem kann die zusitzliche
Verdichtung durch den Verkehr ausgeniitzt werden.
Der letztere spielt sich dabei wihrend einer gewissen
Zeit auf der Binderschicht des provisorischen Belags ab.
Der endgiiltige 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 Betonbelige weg.

Abb. 6. Verlegen der Platteneinheiten.
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Die Aufteilung in verschiedene Schichten unterschied-
licher Elastizitit ergibt einen hohen Dimpfungseffekt
in bezug auf die dynamischen Verkehrsbeanspruchun-
gen und die Weiterleitung von Erschiitterungen, was
besonders bei stddtischen Verkehrsstralen erwiinscht
ist.

Das Verfahren eignet sich speziell fiir den stidtischen
Straflenbau, wo oft nachtrigliche Aufbriiche fiir die
stidtischen Leitungssysteme notwendig werden, hier
kénnen die Platteneinheiten leicht entfernt und nach-
her wieder verwendet werden.

Durch dieses jeder Verkehrsdichte anpaB3bare Ver-
fahren wird eine Straf3enoberfliche erzielt, die auch
unter schwerem Verkehr stabil und eben bleibt und
ihren anfinglichen Ausfithrungszustand beibehilt.

Auflerdem ist die Bauweise fast vollstindig unab-
hingig von Witterungseinfliissen der Jahreszeiten und
kann auch auf straflenbaulich ungiinstige Perioden aus-
gedehnt werden, in denen die Anwendung normaler
Stralenbauweisen verunméglicht wird. Die Arbeits-
dauer auf der Baustelle wird wesentlich verkiirzt, 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 Baustelle eingespax
bzw. zeitlich vorverlegt. Beriicksichtigt man die Summe
der Erstellungs- und Unterhaltskosten auf lingere Zeit,
so stellt sich die flexible Betonbauweise auch wirt-
schaftlich giinstig.

Zur Beobachtung ihres Verhaltens sind verschie-
dene Versuchsabschnitte ausgefiihrt worden. Fig. 4
veranschaulicht die Untergrundverhiltnisse eines bei
Kreuzlingen in der Nihe des Bodensees erstellten Ver-
suchsabschnittes.

Der Baugrund liegt im flachen Ufergebiet des Boden-
sees und besteht aus rezenten Seebodenablagerungen:
einer diinnen Seekreideschicht mit 29,5 Prozent W asser-
gehalt, unterlagert von lehmfreiem Feinsand mit Was-
sergehalten von 25,5 bis 33,1 Prozent. Die Feinsand-
schicht geht mit groflerer Tiefe in leicht lehmigen
Feinsand iiber. In den tieferen Schichten hat sich die
natiirliche Konsolidation noch nicht vollzogen. Die
Untergrundverhiltnisse sind der angetroffenen Varia-
tion der Untergrundeigenschaften wegen giinstig fiir
eine Versuchsstrecke. Diese wird durch Nivellement
beobachtet, um die Eignung der Bauweise auf hetero-
genem, wenig tragfihigem Boden zu iiberpriifen.

Die Bodenuntersuchungen wurden vom geologischen
Bureau Dr. H. Jickli und der Erdbauabteilung der
Versuchsanstalt fiir Wasserbau und Erdbau an der
ETH ausgefiihrt.

Von einem weiteren Versuchsabschnitt der Strafle
Mirstetten—Weinfelden veranschaulichen Abbildun-
gen 5 und 6 das Verlegen der Betonplatten.

Die in der Schweiz mit der flexiblen Betonbauweise
hergestellten Versuchsabschnitte haben bis jetzt wih-
rend zirka zwei Jahren unter Verkehr gestanden, ohne
irgendwelche schidliche Beeintrichtigung zu zeigen.

Auf der Versuchsstrecke fiir schweren Straflenver-
kehr, die von der Deutschen Forschungsgesellschaft fiir
das Stra3enwesen bei Stuttgart errichtet wurde, hat sich
unter schwerem Verkehr die flexible Betonbauweise
wihrend der bisherigen einjihrigen Betriebsdauer
ebenfalls gut bewiihrt.
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Kontrollmessungen am Staudamm Castiletto

Von R. Schiltknecht, dipl. Ing., Andelfingen, und H. Bickel, dipl. Ing., Zirich

Vorbemerkungen

Die vorliegende Arbeit ist die deutsche Fassung eines
Beitrages zur vierten internationalen Konferenz fiir 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 iiber
das ganze Bauwerk behandelt sie die durchgefiihrten erdbau-
technischen Kontrollversuche und -messungen wihrend der
Bauzeit sowohl im Feld wie im Laboratorium. Der Vergleich
mit den vor dem Bau gemachten Untersuchungen und Be-
rechnungen, die den Projektierungsarbeiten zugrunde lagen,
ergidnzen die Darstellungen. Vor dem am Schluss aufgefiilir-
ten Literaturverzeichnis wird ein kurzer Abschnitt den Mes-
sungen und Beobachtungen an der fertig erstellten Talsperre
gewidmet.

Die Verfasser mochten an dieser Stelle besonders Herrn
Oberingenieur W. Zingg des Biiros fiir Wasserkraftanlagen
der Stadt Ziirich danken fiir seine wertvolle Unterstiitzung
der Bestrebungen, diese Arbeit zu verdffentlichen. Damit,
dass sidmtliche Unterlagen jederzeit zur Verfiigung standen,
wurde die Aufgabe wesentlich erleichtert.

1. Rinleitung

Der Staudamm Castiletto (ein gewalzter Erddamm) des
Kraftwerkes Marmorera 1) der Stadt Ziirich hat eine Ho6he
von rund 70 m iiber dem Talboden, eine Kronenldnge von rd.
400 m, eine Kronenbreite von 12 m und eine grosste Breite
zwischen dem seeseitigen und talseitigen Dammfuss von un-
gefdhr 400 m 2). Er wurde in den Jahren 1952 (Beginn der
Dammschiittung) bis 1954 gebaut, und zwar mit einer un-
durchldssigen Kernzone im Zentrum, beidseitigen Filter-
schichten und durchlédssigen Stiitzkorpern sowohl seeseitig als
auch luftseitig des Dammkernes. Die seeseitige Dammober-
flache ist zum Schutz gegen Wellenschlag mit einer schweren
Blockschiittung versehen. Die luftseitige Dammbdschung
wurde mit einer Humuslage abgedeckt und mit Gras be-
pflanzt. Der Damm hat ein totales Volumen von rund
2700 000 m3,

Die Projektierung und Bauleitung war dem Biiro fiir
Aasserkraftanlagen der Stadt Ziirich anvertraut. Sie erfolgte

1) Ausfiihrliche Projektbeschreibung siehe SBZ 1949, Nr. 40, S. 565*.
2) Er ist ausflihrlich beschrieben worden durch W. Zingg in SBZ
1953, Nr. 33, S. 470 (12 Bilder),

a) Ausheben des Probeloches

Bilder 1a bis 1c. Feldverdichtungspriifung in der Kernzone

b) Einfiillen des Normsandes

in enger Zusammenarbeit mit der Versuchsanstalt fiir Was-
serbau und Erdbau an der ETH in Ziirich (abgekiirzt: VAWE).

Da sidmtliche Versuche und Messungen wo immer mog-
lich nach den gleichen Methoden durchgefiihrt 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 dhnlicher Erddamm, der Santa Felicia-Damm in Siid-
Kalifornien, wurde in den Jahren 1954/55 erstellt und ist in
«Eng. News Record» vom 8. Sept. 1955 beschrieben. Die dem
Projekt zugrunde gelegten Durchldssigkeitsziffern sind bei-
nahe identisch mit den am Staudamm Castiletto erreichten
Werten. Der Staudamm Castiletto ruht mit seinem &stlichen
Teil auf solidem Felsuntergrund, wahrend die westliche Seite
auf einem alten Morédnenrutsch liegt. Diese Untergrundver-
hiltnisse verunmoglichten an diesem Ort die Erstellung einer
Beton-Staumauer.

2. Die Verdichtungsprifungen in der Kernzone

Die undurchlidssige Kernzone des Staudammes Castiletto
besteht aus einer lehmigen Grundmoréine, die im Staubecken
in ungefdhr 500 m Distanz gewonnen werden konnte. Das
Material zeigt eine gleichmissige Kornzusammensetzung. Der
Anteil an Komponenten kleiner als 0,002 mm Durchmesser
betrdgt im Mittel etwa acht Gewichtsprozent, derjenige gros-
ser als 20 mm Durchmesser etwa 15 Gewichtsprozent. Durch
die grosse glaziale Vorbelastung war das Kernmaterial in
der Abbaugrube sehr dicht gelagert. Sein Feuchtraumgewicht
liberstieg 2,4 t/ms3.

Vor dem Baubeginn sind im Laboratorium Proctorver-
suche durchgefiihrt worden, und zwar mit einem grossen Ver-
dichtungsgerit, dessen Zylinder 20 cm hoch ist und eine Grund-
fliche von 500 cm?2 hat, widhrend das Gewicht des Stempels
15 kg betrdgt. Damit war die Moglichkeit geschaffen, ent-
sprechend dem grobkornigen Kernmaterial alle Komponenten
von 0 bis 20 mm Korngrésse zu untersuchen.

Ein Vergleich der Ergebnisse mit den Messungen in der
Abbaugrube zeigte, dass der natiirliche Wassergehalt (w)
der Morédne ziemlich regelméssig 1 bis 2 9% unter dem opti-
malen Einbauwassergehalt lag, wenn fiir die kiinstliche 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-Verdnderungen. Nicht allein die Laborato-

c) Ausgleichen der Normsandoberflédche
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Bild 2. Wassergehalts-Trockenraumgewichts-Kurven des Kern-
materials. 1 Ergebnisse der Verdichtungspriifungen im Felde,
2 Laboratoriumskurven, 3 im Feld gemessene Wassergehalts-
werte, 4 Sdttigungsgrad.

riumsversuche zur Ermittlung der Scherfestigkeit und der
Durchlédssigkeit in Funktion des Wassergehaltes, sondern
auch die Verarbeitbarkeit beim Einbau in den Damm wiesen
darauf hin, dass ein Einbauwassergehalt anzustreben war,
der 0,5 bis 1 9% unter dem optimalen liegt. Dem gewonnenen
Kernmaterial wurde somit in der Abbaugrube nur soviel Was-
ser im Transportfahrzeug zugefiigt, als nétig war, um die
wédhrend der Zeit der Verarbeitung verdunstete Menge zu
kompensieren.

Der Einbau der Kernzone erfolgte in Schichten von 15 cm
Hohe. Sie wurden mit Schaffusswalzen in zwdlf Walzgédngen
verdichtet, nachdem alle Steine grosser als 120 mm Durch-
messer herausgelesen waren. Verdichtungspriifungen bildeten
die Einbaukontrolle, wobei die Methode des Bureau of Recla-
mation [1] verwendet wurde (Bild 1). Nach der Entfernung
der obersten Schicht wird die Oberfliche der zweiten aus-
geebnet. Mit dem Durchmesser von 25,2 cm und der Tiefe
von ungefihr 15 -~ 20 cm erhielt das Probeloch ein Volumen,
welches nahezu dem Proctor-Zylinder im Feldlaboratorium
entsprach. Dadurch liessen sich allzu grosse Streuungen
durch den grossen Steinanteil in der Mordne vermeiden. Bei

mehreren Versuchen
konnten in zu nassen
Partien Deformatio-
nen der Probeldcher
gemessen werden, wo-
durch das Raumge-
wicht vy, unwahr-
scheinlich hoch und
der Sattigungsgrad S,
der Probe weit iiber
100 9 stieg. Diese
Fehlerquelle konnte
mit den folgenden
Hilfsmitteln erfolg-
reich behoben werden.
In die ausgeebnete
Oberflache der Ver-
suchsschicht legte
man einen Kkreisrun-
den Metallkragen mit
dem Durchmesser der
Probe (Bild 1c).
Rund um diesen Ring
wurden dann Néigel
eingeschlagen, die tie-

Bild 4. Oedometer fiir Proben mit 500 cm? fer als das Probeloch
Grundfliche und 20 em Hohe, Der Probe- reichten. Damit war
zylinder dient zugleich dem Proctor- das Loch «armierty.
Verdichtungsversuch, Der Metallring botzu-
(Photo A. Steiner, St. Moritz) dem den Vorteil, dass
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R®ild 3. Ergebnisse der Feld-Verdichtungspriiffungen in der Kernzone
(Komponenten < 20 mm Durchmesser), Die Kurven bestehen aus Mittel-
werten von 3 m méchtigen Schichten. 1 Wassergehalt w in 9% des Trocken-
gewichtes, 2 Porositdt n in 9% des Gesamtvolumens, 3 Séttigungsgrad Sr
in 9 des Porenvolumens.

die Oberfldache des zur Bestimmung des Volumens aus einer
Trichter eingefiillte normierte Quarzsand genau gleich, wie
diejenige des ausgegrabenen Materials hergestellt werden
konnte.

Die Anwendung der Proctornadel zur Kontrolle der Ver-
dichtung versagte in der Kernzone. Der relativ grosse Anteil
an Steinen im Material verursachte zu starke Streuungen. Die
Zahl der Verdichtungspriifungen wurde deshalb erhoht (ein
Versuch auf ungefihr 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 Vergleich mit den Proctorversuchen im grossen
Gerdt zu ermodglichen. Das Trocknen zur Bestimmung des
Wassergehaltes (w) erfolgte mit Infrarotstrahlern. Das Mate-
rial der Verdichtungspriifungen im Feld diente dann der perio-
dischen Herstellung von Raumgewichts-Wassergehaltskurven,
mit dem grossen Verdichtungsgerit, so dass mogliche Aende-
rungen der Materialeigenschaften innerhalb der Abbaugrube
im Laboratorium erkannt werden konnten. Bild 2 zeigt die
repridsentativen Kurven fiir die drei Baujahre 1952, 1953 und
1954. Alle Werte beziehen sich auf die Komponenten kleiner
als 20 mm Korngrosse. Daran erkennt man eine Abnahme des
Lehmanteiles 1953 gegeniiber dem vorangehenden und nach-
folgenden Jahre. Dementsprechend ist auch der Einbauwas
sergehalt im Damm verdndert. Sein Mittelwert liegt in jeder
Jahr ziemlich gleichméssig 0,5 9% tiefer als der optimale. Das
mit kleinen Kreisen bezeichnete Trockenraumgewicht v,
stellt den Mittelwert aller Verdichtungspriifungen im Felde
im betreffenden Baujahr dar.

Die Laboratoriumsverdichtungen mit dem grossen Proc-
torgerdt dienten den Berechnungen als Grundlage. Betrachten
wir sie als 100 9%, so schwankt die Verdichtung, die die
Schaffusswalze im Damm erreichte, zwischen 97,9 9 und
100,4 %. Der Sittigungsgrad (8,) bewegt sich zur Haupt-
sache zwischen 75 9, und 85 9, und der Einbauwassergehalt
(w) zwischen 7,5 9% und 8,5 9. Die beiden Kurven 1 und 3
(Bild 3) entsprechen sich ungefidhr in ihrer Richtung. Sie
haben ihre kleinsten Werte im Baujahr 1953 auf der Kote
1660 m i. M. (68 9% bzw. 7 9% ). Auch die Porositit n (Kurve2)
— obwohl sie liber die ganze Hohe des Dammes verhéltnis-
missig konstant bleibt — ist in jener Bauperiode geringer,
obschon die im Damm erreichte Verdichtung gegeniiber der
Laboratoriumskurve dort am tiefsten liegt.

3. Die Durchlissigkeitsversuche in der Kernzone und im
Stitzkorper

Das beschriebene grosse Verdichtungsgerit im Feldlabo-
ratorium erlaubte alle Komponenten (0 bis 20 mm Durch-
messer) im Versuch mitzunehmen, deren Anteil so gross ist,
um die Eigenschaften des Kernmaterials zu beeinflussen. Die
vier Verdichtungszylinder sind so gebaut, dass sie als Oedo-



meter verwendet werden konnen (Bild 4). Die Probe wird
wie beim Standard Proctor-Versuch in drei Schichten einge-
stampft. Die abschraubbare Bodenplatte wird durch eine als
Filter dienende gelochte Metallplatte ersetzt. Auf die Probe
kommt ebenfalls eine gelochte Platte zu liegen. Das Ganze
wird in einen Rahmen gestellt, in welchem der gewdiinschte
Druck mit einer hydraulischen Presse durch eine geeichte
Feder auf die Probe libertragen wird. Die untere Filterplatte
ist am Rohrsystem angeschlossen, aus welchem destilliertes,
luftfreies Wasser in die Probe stromt. Die geeichten versetz-
baren Glaskapillaren erlauben den fiir den Durchlissigkeits-
versuch geeigneten Wasserdruck zu wéahlen. Nach dem Auf-
bringen einer bestimmten Last wurde die Probe durch das
von unten her langsam einstromende Wasser gesittigt. Zur
Bestimmung der Durchlidssigkeit beobachtete man wé&hrend
einer bestimmten Zeit das Absinken des freien Wasserspie-
gels in der Glaskapillare und berechnete den Durchlissig-
keitsfaktor k,, nach der Formel fiir variable Druckhshe.
Solche Oedometerversuche wurden von Zeit zu Zeit mit Kern-
material der Feld-Verdichtungspriifungen durchgefiihrt.

Im Friihjahr 1953 versuchte man, auch im Dammkorper
selber Durchldssigkeitsversuche auszufiihren. Zu dem Zweck
sind zwei vertikale Locher von 115 mm Durchmesser durcli
die Kernzone bis in den Untergrund gebohrt worden. In ver-
schiedenen Tiefen hat man die Bohrung unterbrochen und je-
weils die untersten 50 cm als Versuchsstrecke mit Hilfe eines
Gummikolbens gegen oben abgeschlossen. Durch den Kolben
hindurch fiihrte ein Rohr an die Oberfldche zum Einfiillen des

‘assers. Ueber dem Bohrloch war ein Wasserbehdlter mit
geeichter Glaskapillare angeschlossen, in welcher der Was-
serverlust @ gemessen werden konnte. Zur Berechnung von
%, diente eine Formel von Maag, der das Gesetz Darcy-
Poiseuille zugrunde liegt [5]. Sie geht von der Annahme
der kugelformigen Ausbreitung des Wassers aus. In jedem
Bohrloch wurde ein letzter Versuch in der Kontaktzone zwi-
schen Dammkern und Untergrund ausgefiihrt. Dort stellte
man die Bestimmung von k, auf die Annahme einer zylin-
drischen Ausbreitung des Wassers ab.

Die Oedometerversuche im Feldlaboratorium ergaben bei
1 kg/cm? Belastung fiir die Komponenten kleiner als 20 mm
Durchmesser des Kernmaterials Werte fiir k,, = 9,6 X 10-8
bis 1,6 X 10-8 cm/s (im Mittel k,, = 4,2 X 10-8 cm/s). Friihere
Laboratoriumsversuche mit gleichem Material zeigten eine
Abnahme von k, auf die Halfte bei der Steigerung der Be-
lastung von 1 kg/cm?2 auf 4 kg/cm2. Die Versuche in den bei-
den Bohrlochern in der Kernzone selber fiihrten zu Werten
fiir k, = 1,0 X 10-8 cm/s. Mit zunehmender Tiefe des Ver-
suches unter der Oberfliche konnte eine Abnahme der Durch-
lassigkeit festgestellt werden. Der Wert 1,0 X 10-8 cm/s ent-
spricht einem Ueberlagerungsdruck von 1,9 kg/cm?2, der Wert
0,2 X 10-8 cm/s einem solchen von 2,6 kg/cm2 Die Resultate

Bild 5. Piezometerdruckzelle vor dem Einbau
in der Kernzone.

Bild 7. Kupferrohrchen der Druckzellen, be-
reit zum Auslegen in die Grében.

Bild 6. Oeffnen der Grédben in der Kernzone fiir den Einbau der Piezo-
meterdruckzellen,

der Versuche in den beiden Bohrungen miissen vorsichtig be-
urteilt werden. Die Storungen durch die Versuchsanordnung
waren spilirbar und die Annahmen, auf welchen die Berech-
nung ruht, sind teilweise in der Wirklichkeit nicht erfiillt.
Dagegen trat die starke Zunahme der Durchlissigkeit im
Kontakt zwischen Kernzone und Dammuntergrund (k, =
3,0 X 10-5 cm/s) gegeniiber dem Innern derselben deutlich
hervor.

An die Stiitzkorper see- und talseitig der Kernzone ist
die Forderung nach einer Durchlissigkeit gestellt worden, die
das Auftreten von Porenwasserspannungen verhindert. In den
Abbaugruben war das Material sehr heterogen. Grosse Teile
waren stark verschmutzt und verunmoglichten bei Wasser-
zutritt den Einbau im Damm. Darum begann man auch fiir
dieses grobkornige Material mit der Durchfiihrung von
Durchlédssigkeitsversuchen, sowohl im Damm wie im Labora-
torium. Die Versuchseinrichtungen waren einfach, denn es
galt lediglich die Grossenordnung von k,, zu kennen und beim
Einbau in den Damm eine untere Grenze k, = 10-¢ cm/s ein-
zuhalten. Im Feldlaboratorium diente ein aufgestelltes Beton-
rohr von 90 cm Durchmesser und 1,5 m Hohe als Versuchs-
zylinder. In dessen Bodenmitte war die Eintrittséffnung fiir
das Wasser, welche ein Schlauch mit dem Reservoir ver-
band. Darauf kam eine 10 cm dicke Filterschicht mit einem
Drahtnetz abgedeckt. Anschliessend wurde die Probe mit
einer Gesamthdhe von 90 cm in Schichten eingestampft und
vorgingig die Wande mit Lehm ausgestrichen. Mit sehr klei-
nem Wasserdruck (J,, — 1) sittigte man die Probe von

Bild 8. Im Graben verlegte Kupferrohrchen
der Piezometerdruckzellen,



Bild 9. Die Apparatekammer im Fels. An der Stirnwand Wasserbe-
hilter, Spililpumpe, Luftabscheider und Xontrollmanometer (Photo
Briigger).

unten her, um Ausschwemmungen oder Heben des Materials
zu vermeiden. Ein Ueberlaufrohr iiber der Probe im Zylinder
diente zum Messen der durch das Material geflossenen Was-
sermenge pro Zeiteinheit bei konstanter Druckhdhe. Der Ver-
such im Feld bestand darin, dass in ein ausgehobenes Loch
von 50 cm Tiefe und etwa 70 cm Durchmesser ein kreis-
runder Blechzylinder von 50 cm Durchmesser gestellt und
sein unterer Rand mit Lehm abgedichtet 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 Hilfe einer Erfahrungsformel [6]

Ky = Q/(45-h, 2 R) cm/s.

@ = Durchflussmenge pro Zeiteinheit, h, = Wassertiefe im
Blechzylinder, R — Radius des Blechzylinders.

Die Versuche zeigten, dass ein grosser Teil des Stiitz-
korpermaterials zu undurchlédssig war. Die Werte k,, schwank-
ten in sehr weiten Grenzen (10-2 bis 106 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 grosseren Durchldssigkeit (Mittel fir k,, =
1 X 10-2 cm/s) einen gleichmissigen Aufbau der Stiitzkodrper.
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Bild 10. Porenwasserdriicke % in kg/cm2 in der Axe der
Kernzone.

1 auf Grund von Laboratoriumsversuchen voraus berech-
nete Porenwasserdriicke beim glinstigsten Einbau-
wassergehalt

2 grosste widhrend der Bauzeit gemessene Porenwasser-
driicke im Damm im Profil -+ 275

3 Kurve fiir 100 9 Porenwasserspannung

4. Die Porenwasserspannungen

Im stark durchlidssigen Stiitzkorpermaterial bleibt die
Spannung in irgend einem Punkt proportional zum Gewicht
der dariiber liegenden Dammauffiillung. Die Verhiltnisse sind
in der undurchlidssigen Kernzone anders. Das Luft-Wasser-
Gemisch, mit welchem die feinen Poren gefiillt sind, kann bei
Erhdhung der Auflast nicht geniligend rasch abfliessen. Ist
der Luftanteil in den Poren gross, werden sie zusammenge-
driickt, und das Korngefiige libernimmt die Last. Hat aber
das Verhidltnis Wasservolumen zum Porenvolumen ein ge-
wisses Mass liberschritten, wird der Lastzuwachs auf das
Porenwasser iibertragen.

Um den Verlauf dieser Porenwasserspannungen verfolgen
zu konnen, sind im Staudamm selber 34 Piezometerdrucl
zellen nach dem Prinzip des Bureau of Reclamation (Bild t
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 fiihren zwei Kupferrdhrchen zur
Instrumentenkammer, die unter dem Damm in den Felsen
gesprengt ist (Bilder 8 und 9). In ihr ist am Ende jedes
Kupferrohrchens ein Manometer befestigt, so dass sich bei
einwandfreiem Funktionieren fiir jede Messtelle zwei Mano-

Bild 11. Porenwasserspannung in Meter Was-
sersdule im Profil + 275 im Zeitpunkt der
Baubeendigung (2. August 1954). 1 undurch-
ldssige Kernzone, I Filterzone, 3 Stiitzkérper.




meterablesungen ergeben. Die Zellen in der
Kernzone sind zur Hauptsache in zwei Quer-
profilen konzentriert (iliber dem 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 Hochstwert erreicht (max. 86 9, des
Ueberlagerungsdruckes). Dann begann ein lang-
sames Abklingen, das auch durch den ersten
Teilstau unmittelbar nach Vollendung der Damm-
fiilllung im Herbst 1954 (bis 36 m unter Vollstau)
nicht beeinflusst wurde. Die Porenwasserdriicke
waren in jenem Zeitabschnitt bei den meisten
Messtellen noch hoher als der &ussere Druck,
welcher der gestaute Seespiegel erzeugte. Im all-
gemeinen blieben jedoch die grossten gemessenen
Spannungen etwa 20 9, tiefer als die theoretisch
vorausberechneten Maximalwerte, zum Beispiel
im Profil + 275 rund 50 9, des Ueberlagerungs-
druckes gegeniiber berechneten 70 9. Ihr Ver-
lauf im Vertikalschnitt in der Dammaxe stimmt
gut mit der Prognose iiberein (Bild 10). Inner-
halb des Querschnittes befinden sich im Zeit-
punkt der Baubeendigung die grossten Driicke
auf der Kote 1630, d. h. etwa 1/; der Dammhdsdhe
liber dem Felsuntergrund (Bild 11). Von da neh-

en sie nach unten und nach oben ab. Dem Kklei-
.eren Sittigungsgrad (8,) bei ungefihr gleich-
bleibender Porositdt n im Baujahr 1953 (Bild 3)
entspricht ein deutliches Zuriickbleiben der Po-
renwasserspannungen in der Materialschicht
etwa auf der Kote 1660 m ii. M. Erst im Sommer
1955, da der #ussere Druck infolge des Aufstaues
hoher stieg als der Parenwasserdruck an der Messtelle, be-
gann er mehr oder weniger deutlich anzusteigen. Der Anstieg
war am ausgepréigtesten in der Nihe des seeseitigen Kern-
randes und der Oberfliche des Felsuntergrundes. Das will
sagen, der Einfluss vermindert sich einerseits deutlich gegen
die Talseite hin. Anderseits bestédtigt die Beeinflussung von
unten her das raschere Vordringen des Wassers im Kontakt
mit dem Felsuntergrund, was die Ergebnisse der Durchlis-
sigkeitsversuche in der Kernzone gezeigt haben.

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

.. Die Setzungen

In einem Erddamm ent-
stehen die grossten Bewe-
gungen in Form von Setzun-
gen. Man hat zwischen
Eigensetzungen des Damm- 35
korpers und Setzungen des |
Untergrundes zu unterschei- 50
den. Von den ersteren er-
fihrt die undurchlissige s
Kernzone den grossten An-
teil. Die in einem kinstlich (20| | |
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verdichteten Material ent-

haltene Luft wird zusam- !
mengedriickt, was zu sofor-

tigen Setzungen (Kurz- "o
setzungen) fiihrt. Die Aus-
pressung des Porenwassers
unter der Belastung der
Dammauffiillung und die da-
durch entstehende Setzung
(Konsolidationssetzung) ist
je nach der Durchlidssigkeit
des Materials, von kiirzerer
oder langer Dauer.

Zur Beobachtung der
Zusammendriickung des

05

—7952

13ild 12. Auf dem Setzungspegel
aufgesetzte Messeinrichtung.

1953

Bild 14. Beobachtungspunkt fiir geodédtische und
Klinometer-Messung auf dem Bergrutsch.

(Photo Briigger)

Dammkorpers sind vier sogenannte Setzungspegel, nach dem
System des Bureau of Reclamation, eingebaut worden
(Bild 12). Sie bestehen aus aufeinander gestellten teleskopie-
renden Rohrstiicken, wobei an jedem zweiten Stiick ein Quer-
arm befestigt ist. Sie erlauben, in Abstidnden von 1,5 m die
Setzungen im Innern des Dammkorpers zu messen.

Der Setzungspegel Nr. 1 ist in der Mitte der Kernzone,
im Profil 4 225,99 aufgebaut, wo der Damm auf der Fels-
unterlage steht. Die totale Zusammendriickung zwischen dem
Untergrund und dem obersten Querarm des Pegels betrigt
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 die Zeit der ersten
fast ganzen Absenkung (vom 30. Sept. 1955 bis 9. April
1956) noch 0,030 m gebracht. Davon sind ungefihr 1,260 m
als Kurzsetzungen zu betrachten. Beim angewendeten Ein-

@ ® @ |
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1954 1958
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Bild 18. Vier Zeit-Setzungskurven des Kernmaterials in der Axe der Kernzene des Profils + 225,99;
gemessen am Setzungspegel Nr, 1 (jede Kurve stellt die spezifische Zusammendrilckung einer
6 m inéchtigen Materlalschicht dar), Zusammendriickung in % der ursprilnglichen Schichthdhe (1).
Erhohung des Ueberlagerungsdruckes wiihrend den Jabren: 1952 = 51 t/m? (2), Winter 1952/63 (8).
1953 = 69,56 t/m¢ (4), Winter 1953/64 (5), 19564 = 42,56 t/m? (6). Fertigstellung der Kernzone am 2.
August 1854 (7), gemessene Werte (8). durch Extrapolation geschiitzte Werte (9), Fitllen des Stau-
beckens (10), Entleeren des Staubeckens (11).



bauvorgang hatte jeder Querarm im Moment seines Ein-
baues mindestens 2 m Materialiiberlagerung. Die Zusammen-
driickung dieser obersten Schicht, die vor dem Messbeginn er-
folgt, ist betrédchtlich. Sie betrdgt auf Grund der Beobachtun-
gen fiir die gesamte Dammhohe ungefihr 1 m. Dennoch ist
die Messung etwas kleiner als die theoretisch vorausberech-
nete Haupt-Zusammendriickung, die fiir den giinstigsten Ein-
bauwassergehalt 2,70 m Kurzsetzungen und 0,80 m Konsoli-
dationssetzungen ergibt. An den Querarmen des Pegels Nr. 1
werden die grossten Setzungen wenige Meter iiber der halben
Dammhohe gemessen.

Zur Bestimmung der erforderlichen Dammiiberh6hung ist
die ganze Hohe des Setzungspegels Nr. 1 in 6 m méchtige
Schichten aufgeteilt worden. Von ihnen hat man die spezi-
fische Zusammendriickung in Funktion der Zeit aufgetragen
(Bild 13). Die Kurven iiber die Bauzeit hinaus extrapoliert
fiihrten zu einer vermutlichen Totalsetzung von 1 m nach
Bauende im Profil + 225,99, um welches Mass die Kernzone
zu iliberhdéhen war. 11, Jahre spdter (im April 1956) sind da-
von durch die Konsolidationssetzungen 17 cm beansprucht.

Weiter ermdéglichen 127 Beobachtungspunkte, die auf der
Dammoberfldche versetzt sind, die Setzungen derselben fest-
zustellen. Sie verhalten sich hier dhnlich den Beobachtungen
im Setzungspegel Nr. 1. Sie sind nach der Bauvollendung nur
noch sehr gering. An 13 dieser Punkte koénnen durch Trian-
gulation auch horizontale Verschiebungen bestimmt werden.
Sie ergeben bis Ende September 1955 (kurz vor Erreichung
des hochsten Stauspiegels) eine geringe Verschiebung tal-
wirts (max. 8 cm). Wiahrend der Absenkung bis April 1956
sind sie vollstindig zum Stillstand gekommen.

Der Damm liegt mit seiner westlichen Hilfte auf einem
Bergrutsch. Auf dieser alten Mordnenrutschmasse stehen neun
Beobachtungspunkte, an welchen ihre Hohen- und Lagenéinde-
rungen gemessen werden (Bild 14). Im Innern des Berg-
rutsches bildet ein Betondiaphragma die Fortsetzung des
Dammkernes bis zum Fels. Darin sind vier Kontrollstollen
in verschiedenen Hohen ilibereinander angeordnet und durch
vertikale Schichte miteinander verbunden. Beobachtungs-
punkte in der Stollensolile versetzt, Pendel und ein doppelter
Invardraht in den Schichten aufgehidngt, ermoglichen, dort
die vertikalen und horizontalen Bewegungen zu messen. Nach
Bauende sind die Setzungen ganz verschwunden, wiahrend die
horizontalen Bewegungen unter dem Einfluss des Seestaues

stehen. Beim hochsten Seestand 1955 rd. 3,5 m unter dem
Maximalstau wich die Betonmauer mit 9,9 mm im untern
Teil am stdrksten talwirts. Mit der Absenkung des Stau-
spiegels trat eine riickldufige Bewegung ein. Die Mauer kehrte
aber nicht vollstindig in ihre urspriingliche Lage zuriick.

Adressen der Verfasser: R. Schiltknecht, Schaffhauserstrasse 247,
Andelfingen ZH und H. Bickel, Bionstrasse 11, Ziirich 6.
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Scherfestigkeit der Stiitzkorpermaterialien des Staudammes Goschenenalp

Von J.Zeller und R.Wullimann, dipl. ing., Versuchsanstalt fir Wasserbau und Erdbau an der ETH, Zirich

1. Einleitung

a) Problemstellung

Den Anlass zu den hier beschriebenen Untersuchungen im
Erdbaulaboratorium der Versuchsanstalt fiir Wasserbau und
Erdbau an der Eidgensdssischen Technischen Hochschule in
Ziirich bildete das Projekt des Gdschenenalp-Erddammes des
Kraftwerkes Goschenen [Eggenberger W. 1953; Zeller J. und
Zeindler H. 1957]. Eine Teilaufgabe der Versuchsanstalt be-
stand darin, die Scherfestigkeit des Stiitzkorpermaterials, fiir
welches mittlere Korngrossen bis zu 600 mm Durchmesser
(Inhalt rd. 1 m3) zugelassen sind, zu bestimmen.

b) Losungsidee

Die Scherfestigkeit wird im Laboratorium mit Hilfe von
triaxialen Scherversuchen bestimmt. Die Grésse der zylindri-
schen Probekorper wird durch das im Versuch zu beriick-
sichtigende maximale Korn festgelegt, indem ein bestimmtes
Verhiltnis des maximalen Korndurchmessers zum Proben-
durchmesser nicht iiberschritten werden soll. Anderseits kon-
nen die Abmessungen der Probekdrper aus praktischen und
versuchstechnischen Griinden nicht beliebig gross gewihlt
werden. Die folgende Methode zeigt, wie die versuchstechni-
chen Schwierigkeiten umgangen werden konnen, wobei sich
Jdas Vorgehen wie folgt gestaltete:

Aus den durch die Natur gegebenen Kornzusammen-
setzungen des fiir den Bau des Stiitzkorpers bestimmten
Schutthaldenmaterials wurden durch Aussieben der entspre-
chenden Grobanteile die Kornverteilungen 0 bis 100, 0 bis 30,
0 bis 10 und 0 bis 1 mm (siehe Kornverteilungskurven Bild 1)
hergestellt, wobei die Charakteristik der Kornverteilung und
zum Teil diejenige der Kornform erhalten blieb.

Fiir jede der so gewonnenen Kornverteilungen wurde
durch eine Reihe von triaxialen Scherversuchen die Abhéngig-
keit der Scherfestigkeit s von der Porositidt n bestimmt 1).
Man konnte so die Zusammenhinge der drei Elemente
Scherfestigkeit s, Porositdt n und Kornverteilung (max. Korn-
durchmesser) erkennen und damit auf die Verhéltnisse im
Stiitzkorper extrapolieren.

2. Laboratoriumsversuche
a) Beschreibung des Materials

Zur Durchfiihrung dieser Versuche standen der Versuchs-
anstalt rd. 2 m3 Schutthaldenmaterial mit Korndurchmesser
< 200 mm (siehe Bild 1) und einem spezifischen Gewicht von
¥s = 2,72 t/m3 zur Verfiligung. Der petrographische Aufbau,
ausgezdhlt aus je 100 Kornern, ist in Tabelle 1 wiedergegeben.

Mit abnehmender Korngroésse nimmt die Zahl der mono-
mineralischen Korner zu, jedoch ist die Fraktion 0,5 + 0,2 mm
immer noch ein Gemisch aus Gesteins- und Mineralbruch-
stiicken.

Zur Charakterisierung der Kornform wurden die drei
aufeinander senkrecht stehenden Hauptdurchmesser a > b > ¢
eines das Gesteinsbruchstiick umhiillenden, dreiaxigen Ellip-

b
soides gemessen und nach den Verhiltnissen o und a

b
(Zingg, Th, 1935) sortiert (siehe Tabelle 2).
Nach der Oberflichenbeschaffenheit konnten drei der von
Dr. A. von Moos (1948) ausgearbeiteten sechs Klassen unter-
schieden werden:

I (v + ~) extremkantig, feinzackige Umrisse

II (v 4+ ~) hervorstehende Partien angerundet, Ein-
buchtungen zackig

III (v + ~) Einbuchtungen angerundet, Umriss ge-

wellte Linien, partiell kleine Krimmungs-
radien.

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

1) In einem spiter folgenden Aufsatz sollen die Versuchsergeb-
nisse am Stiitzkérpermaterial mit verdnderter Kornverteilungskurven-
form besprochen werden.

b) Beschreibung der Versuchsdurchfihrung

Das Stiitzkérpermaterial mit den verschiedenen Korn-
verteilungen wurde mit den Probenabmessungen geméiss Ta-
belle 3 gepriift.

Die Gerdte mit den Probenquerschnitten von 2000 und
500 cm?2? wurden speziell fiir diese Untersuchungen gebaut.
Sie gestatteten Trixialversuche mit Seitendriicken von 5 bzw.
20 kg/cm?2. Sie stellen eine Weiterentwicklung des im Jahre
1951 von L. Bjerrum fiir 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; o3 ~ 0,9 kg/cm2. (Schema der Versuchsanordnung siehe
Bild 2a).

Mit dieser Versuchsanordnung wurden die eigentlichen
Extrapolationsversuche durchgefiihrt, wobei die Messung der
Volumenédnderungen der Kkleineren Proben zum Teil volume-
trisch erfolgte oder weggelassen wurde.

Der Einbau und das Verdichten des Materials im Probe-
korper geschah von Hand, in eine mit der Gummihaut aus-
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Bild 1. Kornverteilung
Tabelle 1. Petrographie
Fraktion in mm
Bezeichnung 2002 2+-1 1-050,5+0,2
% % % %
Quarz -+ Gesteinsbruchstiicke o é’ﬁ
vorwiegend aus Quarz §§ @g 37 43 37
2-a
Feldspite + Gesteinsbruchstiicke & ,;;5 =R
vorwiegend aus Feldspat SHgs 57 50 54
. .. SoxE
Glimmer 4 Gesteinsbruchstiicke 5%‘?} 8
vorwiegend aus Glimmer <0 «.—; E 6 7 9

Tabelle 2. Kornform und Oberflachenbeschaffenheit
Fraktion Kornform Oberflédchen-
flach kugelig stengelig flach- beschaffenheit
stengelig I II I1I
b_2b_2 b _2 b _2 vitA v vt/
2”3 3”3 «<3 o3
c 2 ¢c_2 c_ 2 c 2
<33 3 B 3
mm % % % % % % %
200 =+ 0,06 40,0 27,7 21,7 10,6 59,6 12,7 27,7
100 -+ 0,06 37,8 27,8 24,1 10,3 59,3 14,1 27,6
30 - 0,06 38,5 25,6 24,2 11,7 63,4 15,9 20,7
10 - 0,06 36,7 23,1 26.2 14,0 72,2 17,8 10,0
1-+0,06 40,0 19,3 32,7 8,0 92,7 73 0,0
Tabelle 3. Fraktionen und Probenabmessungen
Fraktion Proben- Proben- Hohe
durchmesser querschnitt
mm cm cm? cm
< 100 50,5 2000 90
< 30 25,25 500 50
<10, <1 16 200 25
< 1 8 50 15



9 Druckdosen
10 Manometer 1, 2 und 3 der

Bild 2a. Schematische Darstellung
des 2000 cm2-Vakuum-Triaxial-

apparates 3

Druckdosen (£ Manometer =
Belastung) 1

1 Probe (Hohe 90 cm, ¢ 50,56 cm)
2 Gummihaut Vertikaldeformationsmessung:
11 Messuhr (A h)

Seitendruck durch Vakuum:

3 Filterplatten Volumeninderungsmessung:

4 zur Vakuumpumpe 12 Triax-Zelle

5 Vakuummanometer 13 Wasser

6 Schlauchklemme (wdhrend des 14 Federwaage
Versuches geschlossen) 15 Messuhr (Federdeformation

Al

Krafterzeugung und -messung: 16 Wasserkessel

7 hydraulische Presse mit Mano- 17 vom Wasserreservoir
meter und Pumpe 18 zum Wasserreservoir

8 Stempel 19 Pumpe

gelegte Schalung. Aus naheliegenden Griinden 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 sorgfiltigen 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-Geradt montiert und die Vakuumpumpe an der Kopf-
und Fussplatte angeschlossen. Nachdem das Vakuum [nach
etwa 2--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 Porositdt sdmtlicher Proben wurde derart auf den auch
wédhrend des Versuches vorhandenen Seitendruck o3 = o, ~
0,9 kg/cm2 bezogen. Anschliessend wurde der normale triaxiale
Scherversuch mit Messung der Normalkraft, der Vertikal-
deformation, der Volumenidnderung und des Seitendruckes
durchgefiihrt.

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

Diese, hauptsédchlich im 500-cm2-Triaxialapparat vorge-
nommenen Versuche, bei denen der Seitendruck e¢3 variiert
wurde, dienten vor allem der Bestimmung des Schnittpunktes
der Mohrschen Umbhiillungsgeraden mit der Ordinate o —=0.
Obschon man es mit einem nichtkohdrenten Material zu tun
hatte, geht diese Gerade nicht durch den Koordinatenursprung,
sondern zeigt eine Verschiebung von im Mittel ¢ = 0,4 bis 0,5
kg/cm2. Diese im Bereiche der beim Versuch wirkenden Span-
nungen festgestellte «Kohision» ist offenbar auf eine gewisse
Verzahnung der Korner zuriickzufiihren. Durch eine Gross-
zahl von zusédtzlichen Versuchen mit verschiedenen Triaxtypen
konnte nachgewiesen werden, dass es sich nicht um einen
Fehler in der Versuchsanordnung handelte, sondern dass diese
«Kohidsion» sehr wahrscheinlich eine tatsdchlich vorhandene
Materialeigenschaft darstellt. Die gleiche Erscheinung bei
nichtkohédrenten Materialien wurde iibrigens vom Bureau of
Reclamation (1953) beobachtet. Die Versuchsdurchfiihrung ist
analog der unter 1. beschriebenen.

3. Versuchsergebnisse und Interpretation

Die Auswertung der triaxialen Scherversuche erfolgte
nach den beiden iiblichen Beziehungen:
P ( 1 Ah) (ohne Beriicksichtigung der
Fo ho

! ! —
T = Volumenénderung)

Bild 2b.
lung des 500 cm2-Triaxial-

Schematische Darstel- 7 Messuhr (A h)

Seitendruck und Veolumen-
dnderungsmessung:

apparates

1 Probe (Hohe 50 cm, ¢ 25,2 cm)
2 Gummihaut

3 Filterplatte

4 Anschluss fiir Porenwasser-

8 Triax-Zelle
9 Wasser
10 Standrohr mit Skala fiir

spannungsgerit Volumendnderungsmessung
5 Presse 11 Windkessel
6 Stempel 12 Manometer (Seitendruck o3)

13 vom Kompressor
14 Wasserzufuhr
15 Oel (Dichtungsfunktion)

(Kraftmessung: Losenhausen-
dosen oder Pendelmanometer.
In Fig. nicht eingezeichnet)

und
1 Ah
. ,_ P T (mit Beriicksichtigung der
01'* — o3’ = Fo 1’+ Volumeninderung)
Es ist also:
1
01"* — a1 = (01 — 03’) ]_—i—j
S
Aus allen Versuchen ergab sich, dass der Faktor —
IRt
Vo

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

Die graphischen Darstellungen wurden deshalb alle auf o’
bezogen und die Scherfestigkeit ndherungsweise zu

1
S ~ 5 (01 — o3') = Radius des Mohrschen Kreises gesetzt.
b
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Bild 3. Vier typische Versuche: Nr. 1 (n = 234 %)
und Nr. 2 (n = 324 %), max. Korndurchmesser 100 mm,
mit Volumendnderungsmessung (1) und (2). Nr. 3 (n =
26,1 %) und Nr. 4 (357 %), max. Korndurchmesser
10 mm.
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auf die Versuchsergebnisse keinen Einfluss hatten, wobei die-
~s Verhiltnis im Verlaufe der Versuche am GoOschenenalp-
aterial als obere Grenze gefunden wurde.

Die Gummihautspannungen, die mit zwei verschiedenen
Methoden, ndmlich 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 vernachldssigbar, indem man z. B.
flir die Gummihaut der 2000 cm2-Probe, die eine Dicke von
t = 2,56 mm aufweist, bei einer spezifischen Umfangsdehnung

A
von au = 10 =+ 20 9% eine Gummihautspannung von Aoz =

0

0,02 bis 0,03 kg/cm?2 feststellte. Fiir die 0,2 bis 1,2 mm dicken
Hiute der kleineren Proben bestimmte man Spannungen von
der Grossenordnung Ag¢g = 0,01 bis 0,02 kg/cm?2

Zur Illustration seien vier triaxiale Scherversuche aus
zwei Versuchsreihen herausgegriffen, und zwar befindet sich
je einer im lockeren und der andere im dichten Bereich (siehe
Tabelle 4). Der Spannungsverlauf dieser Versuche ist in Bild 3
aufgezeichnet, wobei zu den Versuchen 1 und 2 auch die Volu-
menédnderungen (1) 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 1 (Bild 4) und 2 (Bild 5) graphisch dargestellt.

Diagramm 1: Fiir eine bestimmite Kornzusammensetzung

stellt man mit abnehmender Porositdt, d. h. zunehmendem

27 2 29 30 ¥ 32 33 34 3 % 37 3 39 40 &%

Porasitst n (Gy= 0,9 kg/cm?)

Diagramm 1: Angendherte Scherfestigkeit des Stiitzkérpermaterials in Funktion der Porositit und der
Kornverteilung, (n gemessen bei g3 ~ 0,9 kg/cm?2)

50 ° —
§
3~
S g 4 - 1
g S A
o |
s °
§ - %%
Q bh
I
T e
R i
g
] —
2 L
<
o [
1,0 10 30 100 600 mm

Max. Horndurchmesser
Bild 5. Diagramm 2: Angenidherte Scherfestigkeit des

Stiitzkorpermaterials in Funktion der Kornverteilung
(Parameter: Porositit n).

Raumgewicht eine starke Vergrosserung der Scherfestigkeit
fest, wiihrend im Bereich lockerer Lagerung eine Aenderung
des Raumgewichtes kaum ins Gewicht fidllt, Da man im Stiitz-
koérper voraussichtlich sehr hohe Raumgewichte erreichen wird,
wie die Schiittversuche auf der Goéschenenalp 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 9% bis 15 9, fest,
was offenbar auf eine Schmierwirkung an der Kontaktflache

Tabelle 4. Versuchsdaten von vier Versuchen, als Beispiel
Nr. Max. F h Ah Probenkennwerte vor
Korn- at Versuchsbeginn bei Bruchzustand
durch- e =03 = 0,9 kg/cm2*)
Ya n Ah AV ay ag 03 n ay'*
Tho Vo o
mm cm2 cm mm/min t/m3 % % % kg/cm2 kg/cmz2 % kg/cm?2
1 10 2060 89,5 5 23,4 2,085 2,80 + 0,49 5,225 0,965 0,185 23,6 5,205
2 10 2015 90,5 5 32,4 1,84 13,30 + 1,75 4,145 0,965 0,233 31,3 4,205
3 100 204 26,0 1 26,1 2,01 4,23 6,78 0,93 0,137
4 100 191,3 25,1 1 35,7 1,75 11,56 4,205 0,955 0,227
Bezeichnungen: -ii Spezifische Hohendnderung
0
Probenquerschnitt AV . B
Probenhéhe Vo Spezifische Volumendnderung
N 1
Deformationsgeschwindigkeit o o.rma spannung
o3 Seitendruck
Trockenraumgewicht o1’*  Normalspannung mit Beriicksichtigung der
Porositit Volumenédnderung

*) Der genaue Wert ist unter o3 ersichtlich



(Film) zurilickzufiihren ist. Der Ein-
fluss des feuchten Materials auf die
Scherfestigkeit wurde eingehend in der
Versuchsgruppe 2 untersucht. Aus
Raumgriinden moge jedoch obiger Hin-
weis geniigen.

Diagramm 2: Fir eine bestimmie
Porositdt werden die Aenderungen in
der Scherfestigkeit mit zunehmender
Grosse des maximalen Kornes immer
kleiner, so dass gegeniiber den im La-
boratorium gemessenen Scherfestigkei-
ten im Stiitzkorper keine wesentlichen
Unterschiede mehr zu erwarten sind.
Auch in dieser Darstellung wird die
Empfindlichkeit der Scherfestigkeit auf
das Raumgewicht illustriert, indem die
Kurvenabstdnde gegen die kleinen Po-
rositdten hin immer grosser werden.

Mit Hilfe dieser beiden Diagramme 1
und 2 kann nun auf die Verhéltnisse im
Stiitzkorper durch Extrapolation ge-
schlossen werden.

Bild 6 zeigt das Mohrsche Bruch-
spannungsdiagramm der Kornverteilung
mit Durchmesser kleiner 30 mm (trok-
ken) fiir verschiedene Seitendriicke o3,
worin die «Kohision» ersichtlich ist.

Die Versuche zeigten, dass es mog-
lich ist, auch die Scherfestigkeit sehr
grobkorniger, nichtbindiger Materialien
mit Versuchen im Laboratorium zu be-
stimmen. Weiter kann man feststellen:
Je grobkorniger das Material, bei &hn-
licher Kornzusammensetzung und Kom-
form wie dasjenige der Goschenenalp
ist, desto grosser werden die Scher-
festigkeitsunterschiede bei Aenderung
der Porositdt, da man sich im Bereich
der hoheren Lagerungsdichten befindet.
Dies bedeutet fiir den Dammbau, dass
bei Verwendung von sehr grobkornigen
Materialien im Stiitzkorper die lokalen
Streuungen in der Scherfestigkeit sehr
gross sein konnen, da es nicht mdglich
ist, Unterschiede in der Porositit 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 Griinden ein Teil der Grobkom-
ponente weggelassen werden muss
(siehe Bilder 1 und 5). Je nach dem
gewiinschten Genauigkeitsgrad diirfen
beim Goschenenalpmaterial 10 bis 15
Gewichtsprozente im Bereich der grob-
sten Komponenten weggelassen wer-
den, ohne dass dadurch die Scherfestig-
keitseigenschaften unzuldssig grosse
Aenderungen erleiden.

T kg/cm®

15
14
13

11

Bild 7,

Nachwort

Die mit der Projektierung und der Bauleitung des Kraft-
werkes Goschenen betraute Firma Elektro-Watt, Elektrische
und Industrielle Unternehmungen AG., Ziirich, hat in verdan-
kenswerter Weise die Verdffentlichung dieser Arbeit gestattet.
Der Dank geht auch an Prof. G, Schnitter, Direktor der Ver-
suchsanstalt flir Wasserbau und Erdbau an der ETH, und
Ch. Schaerer, dipl. Ing., Leiter der Erdbauabteilung, die die
Durchfiihrung der Versuche und die Ausarbeitung dieses Be-
richtes ermoglichten und unterstiitzten.
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Einbauversuche mit grobblockigem Stiitzkérpermaterial

des Staudammes Goéscheneralp

Ing. J. Zeller, Versuchsanstalt fiir Wasserbau und Erdbau an der ETH, Ziirich, und
Ing. H. Zeindler, Elektro-Watt, elektrische und industrielle Unternehmungen AG, Ziirich

(Beitrag zum 6. Kapitel: «Erdddmme,
des 4. internationalen Erdbaukongresses 1957 in London)

I. Zusammenfassung

Im Herbst 1955 wurden fiir den Staudamm Gosche-
neralp auf der Baustelle Grol3versuche durchgefiihrt
mit dem Ziele, die geeignetste Einbaumethode und die
erdbaumechanischen Kennziffern der Stiitzkérpermate-
rialien zu ermitteln. Die Versuche wurden von den
Dammbaufirmen ausgefiihrt und standen unter der ge-
meinsamen Leitung der Elektro-Watt und der Ver-
suchsanstalt fiir 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-
schriankt. Total wurden in 9 Versuchsfeldern 30 000 m?
Material geschiittet. Die Schichtmichtigkeit bzw. die
Schiitthohe variierte zwischen 1,5 bis 5,0 m. Der Einbau
erfolgte erdfeucht, nal3, eingespiilt und mit Einriitteln.
Fiir die 15 Raumgewichtsbestimmungen wurden total
3300 m®* und fiir 4 Kornverteilungsuntersuchungen
65 m® Material aus den Versuchsfeldern wieder ausge-
hoben.

Die Versuche zeigen, dall auch ohne kiinstliche Ver-
dichtung sehr hohe Trockenraumgewichte von im Mittel
2,25 t/m3 bei einem spez. Gewicht von 2,72 t/m? erzielt
werden, wenn beim Schiitten jegliche Entmischung
vermieden wird. Eine spiirbare Erhohung der Raumge-
wichte bei Verwendung des Einspiilverfahrens oder
eines 15-Tonnen-Grofiriittlers konnte nicht beobachtet
werden. Die Durchlidssigkeitswerte, ermittelt aus Ver-
sickerungsversuchen, variierten im Mittel zwischen
5¢10~% bis 5 « 107* cm/s.

1. Einleitung

Das Projekt des Kraftwerkes Goschenen?! sieht auf
der Goscheneralp einen Rock-fill-dam vor mit einer
max. Dammhdohe von 165 m, einer Kronenldnge von 540 m
und einem Damminhalt von 83 Mio m? 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. November 1955 auf der Baustelle Groliver-
suche durchgefiihrt. Mit Hilfe dieser Versuche und zu-
giatzlicher Scherversuche im Laboratorium? war es
dann moglich, auf die Festigkeitswerte zu schlielen,

t 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 Projekt des Staudammes auf der Goscheneralp, Schweiz.
WEW Nr. 10, 1954, Ziirich.

2 J. Zeller und R. Wullimann, Scherfestigkeit der Stiitzkorper-
materialien des Staudammes Goscheneralp. Proc. 4th Int. Conf. on
Soil Mechanics and Foundation Engineering, London 1957, vol. II,
p. 405.

Boschungen und offene Einschnitte»

wie sie fiir die Berechnung der Stabilitit benotigt wur-
den.

1. Materialbeschaffenheit

Das fiir die Stiitzkorper 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 enthdlt Feinsand bis
Blocke von mehreren m?® Inhalt. Siamtliches Material
ist kantig, z. T. leicht angerundet und weist an jun-
gen Schiittungen einen natiirlichen Bodschungswinkel
von etwa 50° auf, der sich im Laufe der Zeit infolge
Niederschldgen, Schneeschmelze usw. auf etwa 40° re-
duziert. Der natiirliche Wassergehalt in gréBerer Tiefe
hat die Grof3enordnung von 3 bis 4%, bezogen auf alle
Kornkomponenten.

2. Versuchsprogramm
Als wesentliche Punkte sind daraus zu erwihnen:

a) Die Versuche wurden im MaQ3stab 1 : 1 durchgefiihrt,
d. h. Material, Gerdte und Arbeitsmethoden waren ge-
nau dieselben, wie sie im eigentlichen Dammbau vor-
gesehen sind.

Bild 1 Ubersichtsplan der Versuchsschiittung
I Versuchsfelder
II  Zur Abbaugrube (Schutthalde S 4)
III Pumpstation
IV Fahrzeugwaage
V  Woasserzugabe
VI Siebplatz
VII Zum Feldlaboratorium
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Bild 2 Querschnitt durch zwei Versuchsfelder mit den Versuchsgruben

tiir die Raumgewichtsbestimmung.
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Bild 3 GrundriB und Querschnitt der Versuchsgruben fiir die Raum-
gewichtsbestimmung
I Schiittung
II Bodenplateen fiir Setzungsmessungen
III MeBpunkte fiir die Volumenbestimmung der Versuchsgrube

b) Die zugelassene Maximalblockgré3e betrug 1 m?,

¢) Zur Ermittlung der giinstigsten Einbaumethode
wurden folgende Varianten untersucht:
Einbau in Schichten von 1,5/2,0/3,0/4,0 und 5,0 m
Hoéhe
Einbau von Material mit natiirlichem Wassergehalt
Einbau von Material, das vor dem Schiitten durch-
nafit wird
Einbau mit Einspiilen
Verdichtung mit den beladenen Transportfahrzeu-
gen wahrend des Einbaues
Verdichtung mit Groliriittlern.
d) Folgende bodenmechanischen Werte wurden be-
stimmt:
Raumgewicht
— Wassergehalt
— Durchléssigkeit
— Kornverteilung.

Ill. VersuchsdurchfUhrung
1. Vorbereitung der Versuchsfelder

Die Lage der Versuchsfelder und ihre Anordnung
ist aus Bild 1 ersichtlich. Sie wurde dem geneigten Ge-
linde angepalit. Als zweckmifligste Losung erwies sich
die in Bild 2 dargestellte Terrassenform. Da die ge-
samte Versuchsschiittung innerhalb des zukiinftigen
Dammes lag und nach Abschlufl der Versuche als Be-
standteil des Dammes weiterbestehen konnte, ergab
dieses Vorgehen bei einer eingebauten Kubatur von
30 000 m? betrachtliche wirtschaftliche Vorteile gegen-
tiber einer Versuchsschiittung aullerhalb des Dammes.

Die GroBe der einzelnen Versuchsfelder war, abgese-
hen von der Schichthéhe und dem eingebauten Maximal-
korn, auch von der fiir die Raumgewichtsbestimmung
erforderlichen MeBgenauigkeit diktiert. Laboratoriums-
versuche? haben gezeigt, dafl bei diesem Material schon
bei kleinen Variationen in der Porositit starke Ande-
rungen in der Scherfestigkeit auftreten. Es wurde des-
halb ein max. Mefifehler in der Raumgewichtsbestim-
mung von * 1% zugelassen, wodurch sich das Volumen
einer Raumgewichtsprobe zu minimal 200 m® ergab.

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

2. Schiitten .und Verdichten des Stiitzkorpermaterials
in den Versuchsfeldern

In Tabelle 1 sind die wichtigsten Daten und Merk-
male der Versuchsfelder zusammengestellt. Folgende
Beobachtungen sind bemerkenswert:

Feld 1: Bild 4 zeigt deutlich, wie sich das Material ent-
mischte. Die groben Steine rollten iiber die Béschung
hinunter, wihrend das Feinmaterial oben liegen
blieb. Die Oberfliche der Schiittung wurde durch
das Befahren so dicht und verschlammt, daBl das
darauf angesammelte Regenwasser wahrend Tagen
liegen blieb, ohne zu versickern.

? Siehe vorhergehende Seite.

Bild 4 Ubersicht iiber die Versuchsschiittung

Im Vordergrund: Schiittung mit Einspiilen.

Bild-Mitte: Aushub einer Versuchsgrube zur Bestimmung des Raum-
gewichtes.



Bild 5
Ausgepriagte Entmischung
des Materials bei 4,0 m Schitchéhe.

Feld 2: Bevor die Transportfahrzeuge ihre Last jeweils
kippten, fiillte man die Kippermulde soweit wie mog-
lich mit Wasser (Zugabe jeweils etwa 1 m® Wasser).
Trotzdem beim Kippen sehr viel Wasser vor dem
Schiittmaterial die Kippmulde verlief3, 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
Schiittungsoberflache blieb rauh und durchléssig.
Die Beobachtungen an den beiden Feldern 1 und
2 fiihrten dazu, dal} die Trockenschiittung als unge-
eignet bezeichnet werden mul3te.

Felder 8 und 4: Bei 3 m Schiitthéhe zeigte sich kein
Unterschied gegeniiber 2 m. Bei 4 m dagegen war die
Entmischung infolge des langen Kollerweges bereits
ziemlich grofl.

Feld 5: Auf Grund der Beobachtungen an den Feldern
3 und 4 weggelassen.

Material verhilt, wenn die Schichtméichtigkeit in
der Grof3enordnung des Maximalkornes liegt.

Felder 6, 7 und 8: Da die erforderliche Pumpenleistung

aus zeitlichen und technischen Griinden nicht er-
reicht wurde, konnte der Effekt des Einspiilens
nicht ermittelt werden. Das Verhéltnis des wahrend
des Kippens ins Material gespritzten Wasservolu-
mens zum Volumen des gekippten Materials betrug
etwa 0,3 m® zu 1 m?; zur Erzeugung einer Verdich-
tungswirkung wére aber mindestens das zehnfache
Wasservolumen notwendig gewesen. Die Einspiil-
dauer wurde auf total 5 Min. verldngert, so dal3
schluflendlich pro m* Stiitzkorpermaterial 2,7 m®* Was-
ser mit einem Druck von 4 bis 5 atii eingespiilt wurden.
Um die gegenseitige Beeinflussung zwischen den ein-
zelnen Schichten feststellen zu koénnen, wurde vor-
gesehen,

Dagegen wurde noch ein Feld 9 als Schichtpaket von 3 iibereinanderliegenden

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

2-m-Schichten zu schiitten. Wegen starker Frostein-

Tabelle 1 Wichtige Daten und Merkmale der Versuchsfelder
Feld Nr. Fel'dgrol)e SCh{ChthOhe Einbauart Verdichtung Bemerkungen
inm inm
17 X 17 2,0 erdfeucht geschiittet Transportfahrzeuge und
2 17 X 17 2,0 naf} geschiittet anschlieflend mit
2a 17 X 17 1,5 nafl geschiittet GroBriittler Typ
3 19 X 19 3,0 nal} geschiittet do.
4 17 X 17 4,0 nall geschiittet do.
5 19 X 19 5,0 nal} geschiittet dieses Versuchsfeld \
wurde nicht geschﬁttet‘
19 X 19 3.0 eingespiilt keine Verdichtung
7 17 X 17 4,0 eingespiilt keine Verdichtung
19 X 19 5,0 eingespiilt keine Verdichtung
9 17 X 17 2 X 2,0 nal} geschiittet Transportfahrzeuge
19 X 19 2X2,5 nalf) geschiittet Groldriittler Typ G*
11 17 X 11 2 X 4,0 eingespiilt dieses Versuchsfeld
wurde nicht geschiittet
Erliuterung: M = Mammut Riittler, 14 Tonnen, flacher, kreisférmiger Verdichtungskorper
G = Gigant Riittler, 15 Tonnen, kegelformiger Verdichtungskorper



wirkung konnten aber nur 2 Schichten ausgefiihrt
werden.

Feld 10: Jede Schicht wurde mit dem Keller-Riittler
Typ G verdichtet. Der gegenseitige Abstand der
Riittelpunkte betrug etwa 4 m.

Feld 11 gelangte nicht mehr zur Ausfiihrung, da das
winterliche Wetter die Arbeiten verunmoglichte. Es
hiatte mehrere eingespiilte Schichten enthalten sol-
len, um den Einflul} des evtl. Kolmatierens durch
Spiilgut in tieferliegenden Schichten zu ermitteln.
Da die Spiilinstallation ohnehin ungeniigend 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,
Durchlassigkeit und z. T. auch die Kornverteilung be-
stimmt. Die Form des Trichters ist aus den Bildern 2
und 3 ersichtlich.

Um den Einflul3 des Befahrens mit den Transport-
fahrzeugen auf die Verdichtung zu ermitteln, wurden
jeweils die Setzungen gemessen, so dafi aus den End-
raumgewichten, wie sie nach dem Riitteln erhalten wur-
den, auch auf den vorangegangenen Zustand geschlos-
sen werden konnte (siehe Tabelle 3).

Der Aushub der Proben aus den Trichtern erfolgte
mit einem Tiefloffelbagger, der das Material auf Kip-
per verlud, in denen es spiter gewogen wurde (Achs-
wiagung). Die Bodschungen wurden anschlieffend von
Hand nachgearbeitet und darauf vermessen.

Fiir 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 gewihlten
Trichtergroflen zusammengestellt.

Tabelle 2
Raumgewichtsbestimmung, Grolie der Trichter
Seitenldnge
Feld Nr. m’ Volumen m? Bemerkungen
1 13,0 203,55 Felder 4, 7 und 9
2 13,0 221,21 in 2 Schichten ausge-
2a 13,0 206,07 hoben, oben und unten
3 15,0 305,21 mit je 2,0 m Héhe.
4 13,0 411,61 Feld in 2 Schichten
5 - - ausgehoben, obere mit
15,0 307,51 2,0 m, die untere mit
13,0 371,217 2,0 m Héhe.
13,0/15.0 52415 | a4 10 in 2 Schichten
13,0 401,05
10 16.0 360.13 ausgehoben, obere und
1 ! ’ untere mit 2,5 m Hohe.
Durchlissigkeit

Da die Ergebnisse der Sondierungen an der Gewin-
nungsstelle des Stiitzkorpermaterials einen nicht ver-
nachléssigbaren Anteil an Feinmaterial erwarten lie-
Ben, war es sehr wichtig, die Durchlidssigkeit der
Schiittung zu bestimmen. Zu diesem Zweck hob man
10 kleine Versuchstrichter von 50 cm Tiefe und einer

Sohlenflache von 1 m? aus, in welchen Versickerungs-
versuche vorgenommen wurden.

Bestimmung der Kornverteilung

Um die tatsdchliche Kornverteilung feststellen zu
konnen, wurde die gesamte Fraktion 0 bis 1000 mm
ausgesiebt. Das Volumen einer Probe betrug dement-
sprechend 20 bis 30 md Fiir das Aussieben der Frak-
tionen 100 bis 200 mm, 200 bis 400 mm und groéfler als
400 mm wurden speziell starke Quadratlochsiebe her-
gestellt. Der Umlad der Fraktionen 100 bis 1000 mm
erfolgte mittelst Greifbagger. Fiir die Wiagungen ver-
wendete man dieselbe Waage wie bei der Raumgewichts-
bestimmung. Die Fraktion 0 bis 100 mm analysierte man
im Feldlaboratorium.

4. Personeller Einsatz und verwendete Baumaschinen

Der Bedarf an Personal war verhaltnisméBlig grof.
Waiahrend der Einbauperiode waren laufend 20 bis 30
Leute beschéftigt; die Zahl erhdhte sich gegen Ende
der Einbauperiode bis gegen 40 und verminderte sich
darauf sukzessive auf etwa 12.

Der Einsatz der Gerédte palBite sich dem momentanen
Bedarf an. Man erreichte Tageseinbauleistungen (10
Arbeitsstunden) von bis 1200 m®; pro Bagger und
Schicht betrug sie gegen 800 mS3.

Abbaustelle

Abrdumequipe (Handarbeit) sporadisch eingesetzt,

etwa 4 Handlanger.

Materialgewinnung: 1 bis 2 P-&-H-Hochloffelbagger

Modell 1055, Loffelinhalt 2,67 m3, Bedienung total 2

Maschinisten.

Sprengequipe: 1 Garnitur Kompressor + Bohrhim-

mer, etwa 4 Mann.

Transport:

Einsatz je nach Bedarf, im Mittel 3 bis 4 Kipper,

Typ Euclid mit etwa 11—12 m?® Transportvolumen.

Personal: 3 bis 4 Mann.

Einbaustelle:

Planierarbeiten mit 1 Bulldozer, Typ Caterpillar
DS8.

Einspiilequipe: 3 Wendrohre mit 3 Pumpen mit

einer totalen Forderleistung von 5,4 m3/min und
einem Druck von 4 bzw. 5 atii.

Personal: 5 Mann.

Verdichtungsequipe: 1 Grofiriittler der Firma Kel-
ler, Typ M und G von 14 bzw. 15 Tonnen Gewicht,
versehen mit flachem Riittelkorb bzw. Verdran-
gungskonus. 1 Bagger zum Umsetzen des Riittlers
als Kran umgebaut, Typ Menk M 250.

Personal: 3 Mann.

Equipe zur Bestimmung der bodenmechanischen Ko-
effizienten:

Aushub der Trichter: Aushub mit 1 Tiefloffelbag-
ger, Typ Menk M 152, Loéffelinhalt 1,6 m3; 1 Kipper,
Typ Euclid.

Personal: 3 4 (4—6) Mann.

Wigung: Waage fiir 40 Tonnen, eingerichtet fiir
Achswigung, Bedienung: 1 Mann.

Kornverteilung: Fiir Grobsiebung auf der Baustelle
1 Bagger (Michigan T4 mit Greifer), Siebe mit
Maschenweite von 400, 200 und 100 mm (Quadrat-
loch).

Personal: 3 Mann.



Im Laboratorium 1 Siebmaschine mit einer Sieblei-
stung von etwa 200 kg/Std.

Personal: 1 Mann.

Vermessungsequipe zur Bestimmung der Setzungen
und der Trichtervolumen.

Personal: 3 Mann.

Durchlédssigkeit: durchgefiihrt mit Tankwagen von
1 m?® Inhalt, Personal: 2 Mann.

Aufsicht:

Durch das Feldlaboratorium.

Personal: 2 Mann.

IV. Versuchsergebnlisse

Die in Tabelle 3 wiedergegebenen Melresultate las-

sen folgendes erkennen:

1. Entmischung
Bei der Schiittung von erdfeuchtem Material trat
bei einer Schiitthéhe von 2,0 m eine starke Entmi-
schung auf. Bei mehr als 3,0 m Hohe fiihrte sie zu
einer vollstdndigen Aussortierung.
Durch Wasserzugabe in den Kipper konnte diese
E hei - g tlich duzi fp d E A Bild6  Versuchsfeld Nr. 2: NabBschiittung. Das Transportfahrzeug fihre
rsc elnung wesentlic ; reduziert werden. S ist bis an die Béschungskante, damit der Kollerweg des Materials maglichsc
aber unbedingt notwendig, dafl das Fahrzeug bis an  kurz wird. Schiicthdhe 2 m.
die Boschungskante féhrt, so dall bei der Entlee-
rung des Schiittgutes dessen Kollerweg moéglichst . . . . . .
kurz ist. ner wirtschaftlichen Arbeitsweise keine wesentliche
. Erhohung der Lagerungsdichte erzielt werden.
2. Raumgewicht In derart grobblockigen Materialien hat das Einspiilen
Die erzielten Trockenraumgewichte sind sehr hoch. nur dann eine Wirkung, wenn mit sehr hohem
Sie betragen im Mittel 2,25 t/m3 bei einem spezifi- Druck und entsprechend groBer Wassermenge ge-
schen Gewicht der Festsubstanz von 2,72 t/m3 und arbeitet wird.
einer mittleren Porositdt von 17-+18%. Es sind erst nach dem Aufbringen grof3erer Kréafte
Das hohe Raumgewicht stellt sich bereits wéhrend Setzungen in den einzelnen Schichten zu erwarten
der Schiittung ein. Mit den heute vorhandenen Ver- (starke gegenseitige Verkeilung der Blécke). Ein Ein-
dichtungsgeréten kann unter der Voraussetzung ei- flull der oberen Schichten auf das Raumgewicht der
Zusammenstellung der Trockenraumgewichte, Durchlissigkeit
Tabelle 3 und Kornzusammensetzung (Spezifisches Gewicht des Materials 2,72 t/m3)
Einbauwasser- Trockenraumgewichte .
Reihen- gehalt Kornverteilung
folge . Entnahmeort bezogen auf .
Feld der SCh_TCht' Entmischung der Probe Komp. vardichist eingerhttelt Durchlis-
Nr. . héhe N sigkeit |
Schiit- iiber... Rottier 100 bis
tung Transporl - <1 1-10 | 10-100 1000
ge- fahrzeugen mm mm mm mm
100 mm Bchiitzt)
% % tim? t/m? tim? 10—? em(sec % % %
1 2,0 leicht bis mittel ganze Héhe 7,03 3,3 2,21 2,21* 2,26 M 11 bis 3
2 2 2,0 gering ganze Hohe 5,02 2,4 2,28 2,28% 2,28 M 5000-0,01
2a 5 1,6 | keine ganze Hohe 5,02 2,4 2,37 | 2,37¢ 246 M 14 17 16 54
3 3,0 leicht bis mittel ganze Hohe 5,47 2,6 2,18 2,18% 2,22 M
4 4 4,0 | mittel obere 2,0m | 17,18 3,4 2,47 | 2,47¢ 248 M 500%*
untere 2,0m | 17,90 3,7 2,12 | 2,12¢ 2,13 500**
6 6 3,0 | leichtbis mittel| ganze Hohe 7,07 3,4 2,19 | 2,19 - 12 13 117 ca. 68
7 7 4,0 | mittel obere 2,0m | 17,07 3,4 2,22 | 2,22 — 74 bis
untere 2,0 m 5,76 2,7 2,01 2,01 100%**
8 9 5,0 | stark obere 2,0m | 6,79 3,2 2,26 | 2,26 — 12 14 36 38
untere 3,0 m 5,86 2,7 1,99 1,99 8 12 16 66
9 12 2 X 2,0| gering obere 2,0m 1,65 3,6 2,26 2,26 —_
11 untere 2,0 m 6,73 3,1 2,26 2,26 —_—
10 10 2X 2,6 leicht obere 2,6m | 8,04 3,8 — 2,29 G 45-0,14
8 untere 2,6 m 6,02 2,8 -_— 2,26

* Mit Hilfe der Setzungsmessungen aus den Endraumgewichten (nach Einrlitteln) berechnete Werte
** Grofle Hohlrdume




nachst unteren konnte deshalb nicht festgestellt
werden.

3. Durchlissigkeit

Die ermittelten k-Werte schwanken zwischen 107°
und 1072 cm/s. Der Stiitzkorper enthilt demnach Par-
tien mit sehr groller und solche mit kleiner Durchlis-
sigkeit. Leider standen fiir die Versuche keine groflen
Wassermengen zur Verfiigung, so daf} keine Dauerver-
suche in Partien grofler Durchlédssigkeit durchgefiihrt
werden konnten. Solche hédtten gezeigt, ob es sich bei
den vorhandenen Hohlrdumen um isolierte Taschen
oder um ein zusammenhingendes Porensystem handelt.
Fir die Beurteilung des Verhaltens des Dammes bei
plotzlicher Absenkung wire dieses Detail von grofiem
Interesse.

4. Kornverteilung

Vier Kornverteilungen wurden untersucht. Die Resul-
tate sind in Tabelle 3 dargestellt. Die Proben wurden
aus nal} geschiitteten sowie eingespiilten Versuchsfeldern
entnommen. Da die Abbaustelle sich iiber 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 eingespiilten
Feldern Nr. 6 und 8 etwa um * kleiner als derjenige
des nal} geschiitteten Feldes Nr. 2a. Dieser Anteil
wurde ausgespiilt und vermutlich in der darunterlie-
genden Schicht abgelagert.

Im 5m hohen, eingespiilten Feld Nr. 8 wurde so-
wohl die Kornzusammensetzung der oberen als auch
der unteren Schichthilfte bestimmt. Der Entmischungs-
effekt iiberwiegt in hohem Mafle den Spiileffekt, indem
oben die feineren und unten die groberen Teile iiber-
wiegen. Diese Erscheinung driickt sich auch in den
Raumgewichten aus.

V. FUr den Staudamm G&scheneralp sich
ergebende SchiuBfolgerungen

Die Versuche haben dank intensiver Zusammenar-
beit zwischen Unternehmer, Bauleitung und Bodenme-
chaniker einen zufriedenstellenden Verlauf genommen.
Folgende Richtlinien wurden u.a. fiir den Einbau der
Stiitzkorpermaterialien ausgearbeitet:

1. Die maximal zugelassene Blockgrif3e betrdgt 1 méd.
Sie soll nicht iiberschritten werden, weil sonst mit
grofien Streuungen in der Lagerungsdichte und da-
durch auch in der Scherfestigkeit zu rechnen ist.

2. Die Einbauhohe (Schiitth6he) soll wenn mdglich
2,0 m, aber keinesfalls mehr als 3,0 m betragen, um
einer Entmischung vorzubeugen.

3. Das Material ist nal3 zu schiitten. Die Transport-
fahrzeuge sollen bis an die duflerste Boschungskante
fahren und dort kippen, damit der Kollerweg klein
bleibt.

4. Auf eine kiinstliche Verdichtung oder auf Einspiilen
wird verzichtet, da im Verhiltnis zum Aufwand
eine zu geringe Verbesserung in der Lagerungs-
dichte erzielt wurde.

VI. Nachwort

Die Firma Elektro-Watt, elektrische und industrielle
Unternehmungen AG, Ziirich, die mit der Projektierung
und Bauleitung des Kraftwerkes Goschenen betraut ist,
hat in verdankenswerter Weise die Verodffentlichung
der Versuchsresultate gestattet. Der Dank der Verfas-
ser geht auch an Prof. G. Schnitter, Direktor der Ver-
suchsanstalt fiir Wasserbau und Erdbau an der ETH,
und Ing. Ch. Schaerer, Chef der Erdbauabteilung der
Versuchsanstalt fiir Wasserbau und Erdbau, welche die
Ausarbeitung des Berichtes ermoglichten und unter-
stiitzten.

Separatdruck aus «Wasser- und Energiewirtechafts, Nr. 3, 1958, Zlirich
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